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RIASSUNTO ANALITICO 
La presente tesi si riferisce al miglioramento sismico di un edificio in muratura 
ubicato in Viareggio, fraz. Torre del Lago Puccini, al fine di esporre una metodologia 
di analisi e di intervento volta al miglioramento dei livelli di sicurezza dello stesso.  
L’ obiettivo è quello di indicare un corretto percorso di modellazione e calcolo (post 
ed ante operam) con l’applicazione di materiali e tecniche di intervento non 
invasive tali da raggiungere standard di sicurezza richiesti dalla normativa.  
In particolare, dopo un accurato rilievo strutturale al fine di specificare le 
caratteristiche e le carenze del fabbricato è  stata applicata una metodologia di 
modellazione agli elementi finiti utilizzando il metodo a telaio equivalente. I risultati 
del software sono stati verificati confrontando diverse metodologie di modellazione 
(a singoli paramenti e comportamento globale). Inoltre l’edificio è stato sottoposto 
sia ad un’analisi push-over che modale per un’ulteriore conferma dei risultati. 
Evidenziate le criticità dei vari elementi strutturali, concentrate nei maschi murari, 
sono state messe a confronto due tecniche di consolidamento di questi ultimi: 
betoncino armato e rete in materiale composito con calce idraulica naturale. Il 
confronto in termini prestazionali ed economici ha evidenziato le carenze del 
betoncino armato per il placcaggio dei maschi murari. 
L’intervento, completato con l’irrigidimento dei solai tramite soletta armata con 
connettori a taglio, ha sensibilmente migliorato il comportamento globale 
dell’edificio raggiungendo il requisito della scatolarità, fondamentale per gli edifici 
in muratura. 
In ultimo lo studio evidenzia che a fronte di un quadro economico perfettamente 
sostenibile si raggiungono buoni miglioramenti in termini di sicurezza sismica. 
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INTRODUZIONE  
Il mondo in cui viviamo è ormai abbondantemente edificato, in particolare l’Italia 
che possiede un patrimonio edilizio particolarmente variegato ed importante. Già 
dall’inizio degli anni 80 abbiamo assistito ad un brusco arresto della nuova 
edificazione e l’urbanistica si è rivolta sempre più al riutilizzo di edifici già costruiti 
che altrimenti sarebbero rimasti in stato di degrado, con un conseguente spreco di 
spazio edificato. La particolare posizione geografica del nostro paese, situato in 
prossimità della convergenza tra la placca africana e quella europea, lo rendono 
assai pericoloso dal punto di vista sismico. Questo fattore, unito alla notevole 
densità abitativa e alla presenza di infrastrutture, determina un rischio sismico 
elevato per ampie porzioni del territorio italiano. In questo inquadramento, risulta 
evidente come la maggioranza del patrimonio edilizio da recuperare, o 
salvaguardare con opere di prevenzione, sia costituito da edifici in muratura. È 
quindi necessario, per il progettista, arricchirsi di un bagaglio culturale il quanto più 
possibile ampio in merito a quelli che possono essere i problemi e le eventuali 
soluzioni adottabili sulla muratura esistente. La difficoltà di analisi di tali strutture 
spesso deriva dalla loro progettazione empirica. Tutte le grandi realizzazioni 
murarie, dall’antichità fino al rinascimento, furono realizzate sulla base di regole 
dell’arte fondate su una solida base di sensibilità strutturale nell’utilizzo del 
materiale ma per niente assistite da un supporto scientifico. Il percorso scientifico 
finalizzato alla conoscenza della muratura si rivelerà estremamente lungo, tanto che 
possiamo considerarlo ancora in corso. Negli ultimi anni l’interesse nei confronti 
della muratura si è riacceso, non bisogna dimenticare che per quanto riguarda la 
sicurezza un edificio in muratura resiste meglio al fuoco rispetto ad altri materiali 
come legno ed acciaio. Dal punto di vista sismico, è stato osservato che, se ben 
progettati, gli edifici in muratura presentano una maggiore capacità 
sismoreseistente rispetto ai moderni edifici intelaiati in cemento armato. In 
particolare, a differenza degli edifici intelaiati che sono soggetti a collassi globali, 
presentano dei collassi parziali, mantenendo intatta la capacità portante ai carichi 
verticali delle porzioni non danneggiate. Dal punto di vista statico, rispetto alle 
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moderne tecniche costruttive sono quindi tutt’altro che obsoleti. Come ultima 
caratteristica di pregio è da sottolineare la maggiore durabilità. Rispetto ad acciaio e 
cemento armato non si riscontra il problema dell’ossidazione, causa dell’inesorabile 
decadimento dei moderni edifici. Questa tesi si pone come obiettivo quello di 
approcciarsi in modo scientifico al miglioramento sismico di un edificio ordinario in 
muratura, progettato in un’epoca in cui le moderne tecniche di modellazione 
strutturale erano del tutto sconosciute, in cui la normativa da seguire era 
l’esperienza delle maestranze ed in cui i materiali erano in gran parte reperiti sul 
posto e privi di qualsiasi certificazione e prova di laboratorio. Un edificio come tanti, 
come tanti nella nostra penisola, che hanno ospitato negli anni diverse funzioni e 
che ancora oggi meritano di essere mantenuti in efficienza e non demoliti poichè 
rappresentano parte del nostro bagaglio storico e culturale. Particolare attenzione 
viene posta nella accuratezza della modellazione, sicuramente più incerta e affidata 
alla sensibilità del progettista rispetto alla modellazione di edifici intelaiati in 
calcestruzzo armato e acciaio. L’intervento è volto a ripristinare la funzionalità 
dell’edificio, persa nel tempo soprattutto per abbandono, con metodologie di 
consolidamento efficaci che non ne stravolgano la concezione originaria.  
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CAPITOLO 1 (Inquadramento generale) 
 
1.1 IL RISCHIO SISMICO 
Al fine di sviluppare strategie preventive e di riduzione del rischio sismico è 
necessaria una valutazione del comportamento strutturale sotto azioni sismiche di 
intensità distruttiva; per gli edifici esistenti il problema si pone nella valutazione 
della loro attuale predisiposizione al danneggiamento, ossia della loro vulnerabilità. 
Le procedure utilizzabili per condurre tali operazioni possono avere un livello di 
dettaglio variabile a seconda della qualità e quantità di informazioni che si 
acquisiscono per ogni singolo edificio. Nell’ottica di mitigazione del rischio sismico, 
queste analisi vanno condotte su interi ambiti territoriali o urbani e quindi su una 
pluralità di edifici. Questo aspetto porta di conseguenza alla ricerca di procedure di 
valutazione della vulnerabilità che riescano al tempo stesso a formulare una stima 
sufficientemente attendibile della danneggiabilità sismica, senza ricorrere a modelli 
eccessivamente raffinati. Il rischio si definisce per un territorio o per una 
popolazione di oggetti, costruzioni, beni e persone sulla base dei danni attesi a 
seguito di possibili eventi. L’entità di tali danni, e quindi il rischio, dipendono da tre 
ordini di fattori, legati rispettivamente alla natura, frequenza e livello degli eventi 
attesi, alla natura qualità e quantità dei beni esposti, alla capacità dei beni stessi di 
resistere all’evento. Per questi fattori si è consolidata la seguente terminologia: 
pericolosità, esposizione e vulnerabilità. Il rischio sismico è legato alla definizione 
della pericolosità sismica, l’esposizione sismica e la vulnerabilità sismica: 
La pericolosità sismica è la probabilità che si verifichi entro una certa area ed entro 
un certo periodo di tempo, un evento sismico di una certa intensità: la 
classificazione sismica del territorio individua la pericolosità e quantifica le azioni di 
riferimento in ogni zona. Le mappe di pericolosità sismica possono essere definite in 
termini di intensità macrosismica o di accelerazione di picco al suolo (PGA) e 
accelerazione spettrale. 
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Mappa nazionale di stima di pericolosità sismica in termini di ag per probabilità di 
eccedenza del 10% in 50 anni 
Per vulnerabilità sismica si intende la propensione al danneggiamento che un 
edificio o un gruppo di edifici dimostra in occasione di un evento sismico. I danni 
subiti possono indurre la momentanea perdita o riduzione di funzionalità dei 
manufatti e delle strutture o anche una totale irrecuperabilità. È possibile ridurre il 
danno atteso migliorando le caratteristiche strutturali dei manufatti mediante 
interventi. Per quanto riguarda invece l’esposizone sismica del costruito è possibile 
intervenire progettando l’uso del territorio, incidendo sulla distribuzione e la 
densità abitativa, infrastrutture e destinazioni d’uso, oppure aumentando il livello di 
protezione migliorando i comportamenti in caso di eventi accidentali. 
Per definire quindi il rischio R è necessario considerare tre e lementi essenziali: la 
peericolisità sismica P, la vulnerabilità sismica V e l’esposizione E: 
R=P x V x E 
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1.2 GENERALITA’ SUGLI EDIFICI IN MURATURA 
Le caratteristiche fondamentali della muratura sono una buona resistenza a 
compressione ed una scarsa resistenza a trazione. In particolare la resistenza a 
trazione di un giunto malta-blocco può essere considerata circa trenta volte 
inferiore della resistenza a compressione della muratura. 
 
Da prove in laboratorio si osserva che la resistenza a compressione della muratura è 
inferiore a quella dei blocchi ma superiore a quella della malta. Da questo si deduce 
chiaramente che l’interazione tra i due materiali è di fondamentale importanza per 
il comportamento globale.  
La malta, inoltre, ha una deformazione maggiore di quella dei blocchi, se fosse 
libera di scorrere su questi tenderebbe ad avere deformazioni orizzontali maggiori 
per effetto del minore modulo elastico e del diverso coefficiente di Poisson. 
 
Tali deformazioni sono impedite dall’attrito tra la malta e i blocchi, attrito che si 
manifesta con tensioni tangenziali che ripristinano la congruenza tra i due materiali. 
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Queste tensioni tangenziali risultano in tensioni orizzontali di compressione sulla 
malta e di trazione sui blocchi. Studiando blocchi e malta come materiali elastici, si 
osserva che all’aumentare del carico verticale aumentano in proporzione anche le 
tensioni tangenziali tra blocchi e malta che provocano rispettivamente trazione e 
compressione. 
Osservando invece il funzionamento di un paramento murario nel suo complesso si 
nota che la resistenza dei muri a forze che agiscono nel piano è molto maggiore 
rispetto alla resistenza offerta per forze agenti nel piano perpendicolare al muro. 
 
Figura da Touliatos, 1996 
L’efficacia come elementi di controvento è quindi maggiore. Questa difformità di 
resistenza dell’elemento muro, porta alla sostanziale divisione in due tipologie di 
comportamento dell’elemento che globalmente lavora tanto meglio quanto più 
risulta essere ben ammorsato e collegato agli altri elementi. Si parlerà di 
comportamenti a Lastra, quando il pannello è sollecitato nel suo piano medio, o a 
Piastra, quando è sollecitato ortogonalmente al proprio piano. 
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Figura da Touliatos, 1996 
Alla base del buon comportamento statico dell’edificio in muratura vi è il 
funzionamento scatolare, il fabbricato deve essere concepito e realizzato come un 
assemblaggio tridimensionale di muri e solai, conferendo quindi la necessaria 
stabilità e robustezza complessiva. Le strutture in muratura sono quindi l’unione di 
singole parti che reagiscono diversamente nella trasmissione dei vari carichi: gli 
orizzontamenti, sono impegnati da azioni normali al proprio piano e da azioni agenti 
nel piano dovute alle forze orizzontali.  
 
Le pareti portanti sono impegnate sia da azioni verticali, che fluiscono dai solai, sia 
da azioni orizzontali (vento e sisma). A seconda della direzione delle azioni 
orizzontali le pareti possono svolgere o meno la funzione di controvento. In 
particolare svolgeranno la funzione di controvento per tutte le azioni orizzontali che 
spirano parallelamente al loro piano. Per ottenere il benefico comportamento 
scatolare si ricorre generalmente ai cordoli continui in cemento armato posti 
all’altezza di ogni solaio di interpiano e di copertura. 
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La presenza del cordolo di interpiano e la deformabilità del solaio possono dare 
esito a diversi comportamenti della scatola muraria sottoposta ad azioni orizzontali. 
 
Un cordolo continuo in cemento armato consente inoltre di collegare 
longitudinalente i muri di controvento complanari, in questo modo è possibile 
consentire la ridistribuzione delle azioni orizzontali tra essi e conferire maggiore 
iperstaticità e stabilità al sistema resistente complessivo. Se consideriamo il solaio 
come una trave alta vincolata alle pareti di controvento e inflessa dalle azioni 
trasmesse dalla parete, i cordoli rappresentano i due correnti, teso e compresso. A 
secodna della direzione delle azioni il cordolo può essere teso o compresso, per 
questo motivo deve essere armato come un tirante, quindi con ferri continui o con 
sovrapposizioni sufficienti a trasmettere l’intera sollecitazione. L’elemento cordolo 
è una caratteristica degli edifici più recenti, negli edifici storici parte di queste 
funzioni sono svolte dalle catene con capochiave, tiranti paralleli ed adiacenti ai 
muri perimetrali. 
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A differenza dei moderni cordoli le catene sono ancorate solamente in alcuni punti 
e sono prive di rigidezza flessionale. Costituiscono ancora oggi un ottimo sistema 
per evitare il collasso fuori dal piano della parete, soprattutto possono essere 
inserite a posteriori nella strutura, quindi come elemento di rinforzo strutturale, 
funzione per la quale il cordolo è sconsigliato visto l’effetto negativo che le aperture 
in breccia producono nella distribuzione delle sollecitazioni sui paramenti. 
 
 
 
 
Il funzionamento scatolare viene inoltre garantito dalle ammorsature tra elementi 
murari ortogonali tra loro, realizzate tramite un’ opportuna disposizione degli 
elementi. 
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Un buon ammorsamento tra i muri offre inoltre una maggiore redistribuzione dei 
carichi verticali tra i muri ortogonali tra loro, anche nel caso di solai con orditura 
prevalente in una direzione. 
Negli edifici esistenti non sempre si ritrova un’organizzazione dei vari elementi tale 
da garantire il funzionamento scatolare. Le carenze che spesso emergono sono 
dovute a pareti di controvento con interasse troppo elevato, solai con scarsa 
rigidezza nel proprio piano, assenza di cordoli ed assenza di ammorsamenti efficaci. 
Il funzionamento scatolare dell’edificio riveste un ruolo fondamentale nelle fasi di 
analisi strutturale e modellazione; il diverso grado di vincolo e di comportamento 
scatolare infatti fanno si che un tipo di modellazione che risulta efficace per le 
nuove costruzioni può non interpretare altrettanto bene il comportamento 
dell’esistente. In fase di progettazione degli interventi, inoltre, bisogna considerare 
che certe soluzioni costruttive atte a garantire un buon comportamento del nuovo, 
non hanno lo stesso benefico effetto se pensati come aggiuntivi all’esistente. (E’ il 
già citato caso del cordolo in breccia). 
 
1.3 LA NORMATIVA DI RIFERIMENTO 
Per i motivi accennati nell’introduzione la muratura è sempre stata poco trattata 
dalle normative vigenti nel corso degli anni. La normativa tecnica nasce all’inizio del 
900 con il D.M. 10/01/1907, con riferimento al cemento armato, il cui impiego 
destava preoccupazione tale da sentire la necessità di disciplinarne l’uso. Per uno 
specifico decreto ministeriale dedicato alle costruzioni in muratura bisogna 
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attendere la legge 64 del 1974 che preannuncia uno specifico decreto, il quale però 
vede luce solo nel 1987. Il suo contenuto sopravvive tutt’oggi nell’attuale normativa 
NTC 08. In questo contesto così lacunoso dal punto di vista normativo bisogna però 
considerare che le costruzioni in muratura erano state oggetto di attenzione nei 
provvedimenti e raccomandazioni emanati nelle zone sismiche da oltre due secoli, 
ed in generale a seguito di dolorosi eventi sismici. I provvedimenti più antichi sono 
con buona probabilità quelli del 28 marzo 1784, emanati dal Governo borbonico 
dopo il terremoto che colpì la Calabria nel 1783. Seguirono numerosi altri 
provvedimenti quali: regolamento pontificio edilizio per la città di Norcia, 1860; 
prescrizioni edilizie per l’isola di Ischia, 1883; norme per la costruzione ed il restauro 
degli edifici nei comuni liguri danneggiati dal terremoto del 22 febbraio 1887; 
norme per la costruzione ed il restauro degli edifici danneggiati dal terremoto nelle 
province calabresi ed in quella di Messina, 1906. 
Tutte queste norme si limitavano, però, a prescrizioni costruttive e limitazioni 
dell’altezza degli edifici. Solo dopo il terremoto di Messina del 28 dicembre 1908 
venne promulgata una norma (R.D. 18 aprile 1909, n. 193) che prevedeva in modo 
esplicito la necessità di tenere conto nei calcoli di stabilità e di resistenza delle 
costruzioni di “azioni dinamiche dovute al moto sismico ondulatorio, 
rappresentandole con accelerazioni applicate alle masse del fabbricato”. Il 
terremoto di Messina del 1908 rivelò in particolare la vulnerabilità degli edifici in 
muratura con solai in legno o ferro appoggiati alle murature, per il collasso delle 
pareti fuori dal proprio piano. Nel 1937 ne seguì la disposizione che vietò tali 
tipologie, imponendo l’impalcato in cemento armato con cordoli di incatenamento 
inseriti tra gli ordini delle murature. La normativa sismica continuava però ad 
ignorare la possibilità di effettuare una verifica numerica delle strutture murarie 
soggette a sisma. Solo dopo il terremoto dell’Irpinia del 1980 furono emanati il D.M. 
2 luglio 1981 n.593 e Circolare 30 luglio 1981 n. 21745 che fornivano prescrizioni in 
tale senso, anche se il loro contenuto era limitato esclusivamente alla riparazione 
ed al rafforzamento degli edifici danneggiati dal sisma. È solo dopo la metà del 
ventesimo secolo che grazie al progresso tecnologico, quindi con la disponibilità di 
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mezzi di calcolo più avanzati, che si riesce ad ottenere una migliore comprensione 
del fenomeno sismico anche dal punto di vista numerico. L’analisi della risposta 
sismica di oscillatori elastoplastici ha mostrato che una progettazione basata su 
un’analisi lineare con forze ridotte può garantire una sufficiente sicurezza nei 
confronti del collasso solo se la struttura possiede adeguata duttilità. Le normative 
più recenti hanno quindi indicato dettagli costruttivi per incrementare la duttilità 
locale. 
Le norme più attuali, sono quindi le Norme Tecniche per le Costruzioni emanate con 
il D.M. 14/01/08. Tale decreto pone come elemento di base per la verifica della 
sicurezza strutturale il metodo agli stati limite. L’uso del metodo delle tensioni 
ammissibili viene concesso esclusivamente per “le costruzioni di tipo 1 e 2 e classe 
d’uso I e II, limitatamente ai siti ricadenti in zona 4” (punto 2.7). Riferendosi in 
particolare alle costruzioni in muratura si fa riferimento alle seguenti sezioni: 
- Cap. 4, Costruzioni civili e industriali, paragrafo 4.5; 
- Cap. 7, Progettazione per azioni sismiche, paragrafo 7.8; 
- Cap. 8, Costruzioni esistenti; 
- Cap. 11, Materiali e prodotti per uso strutturale, paragrafo 11.10. 
Assume particolare interesse la sezione dedicata alle costruzioni esistenti, che come 
già detto, costituiscono il tema prevalente per quanto riguarda l’attività tecnica 
sulle costruzioni in muratura. Questa sezione in particolare appare poco dettagliata, 
occorre quindi attingere nozioni più specifiche dalle “Istruzioni per l’applicazione 
delle Norme tecniche per le costruzioni di cui al D.M. 14 gennaio 2008” emanate 
con Circolare 2/2/09, n. 617 dal Ministero delle Infrastrutture e dei Trasporti. Di 
fondamentale importanza sono le appendici C8A.2. (Tipologie e relativi parametri 
meccanici delle murature), C8A.3. (Aggregati edilizi) e C8A.4. (Analisi dei 
meccanismi di collasso in edifici esistenti in muratura). 
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CAPITOLO 2 (L’edificio oggetto di studio) 
 
2.1 SCELTA DELL’EDIFICIO OGGETTO DI STUDIO 
La scelta dell’edificio mi ha portato nel comune di Viareggio, precisamente nella 
frazione di Torre del Lago Puccini, dove a pochi passi dalle sponde del lago di 
Massaciuccoli giace tristemente abbandonato ormai da anni un piccolo albergo 
risorante. Le precarie condizioni, le dimensioni, le caratteristiche costruttive tipiche 
di molti edifici in muratura presenti sul nostro territorio e la collocazione in 
aggregato lo hanno reso particolarmente idoneo allo svolgimento del lavoro di tesi. 
Il risanamento strutturale del fabbricato è stato affidato allo studio tecnico dell’Ing. 
Gabriele Cinqiuini situato a Viareggio nel quartiere Darsena, al quale mi sono rivolto 
per affrontare tutto il cammino della tesi. Qui mi è stato consentuto l’utilizzo delle 
attrezzature necessarie, dello spazio di lavoro all’interno dello studio, di una vasta 
bibliografia tecnica e del software di calcolo. Nel periodo di inizio della mia tesi, ed 
anche attualmente, il fabbricato, si presenta con i lavori parzialmente avviati, lavori 
prevalentemente di demolizione e messa a nudo delle pareti. Questo aspetto è 
stato per me favorevole in quanto mi ha consentito l’accesso all’interno dell’edificio 
e la possibilità di poter effettuare un rilievo visivo anche dei dettagli costruttivi che 
normalmente sarebbero stati di difficile individuazione. 
 
2.2 CONTESTO AMMINISTRATIVO ED ECONOMICO 
Il comune di Viareggio fa parte della provincia di Lucca e  conta circa 62500 abitanti. 
L’impennata demografica è stata piuttosto marcata durante gli anni, basta pensare 
che a metà 800 gli abitanti erano circa 9000, raddoppiati a 18000 nel 1900 per 
arrivare a circa 42000 nel 1950. La città è conosciuta, oltre che per la cantieristica 
ed il carnevale, come località di turismo balneare. Viareggio è di gran lunga il 
comune più popoloso della costa e, dopo Forte dei Marmi, quello con estensione 
minore. Il comune è diviso in quattro circoscrizioni, di cui la circoscrizione n°1 
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coincide con il territorio della frazione di Torre del Lago Puccini. La frazione di Torre 
del Lago è popolata da circa 11000 abitanti, di cui una parte da diversi anni aspira a 
diventare un comune autonomo. Nel 1988 i residenti la frazione parteciparono ad 
un referendum sulla questione ma nonostante l’82% dei voti fosse per l’autonomia, 
questa non fu concessa. Nel 2004 fu concesso un nuovo referendum, per il quale 
però, in base alla nuova legge regionale toscana votarono tutti i cittadini del 
comune. Prevalsero i no, quindi anche in questo caso Torre del Lago Puccini rimase 
frazione di Viareggio, ottenendo comunque nel suo statuto delle attribuzioni 
particolari. Oggi Torre del Lago Puccini si basa essenzialmente sul turismo, sia per le 
bellezze naturalistiche, dovute allo specchio d’acqua di 6,90 km2 sul quale si 
affaccia, sia per il contesto culturale ricco di eventi e spettacoli in memoria di diversi 
artisti, primo tra questi Giacomo Puccini. È in questo contesto che la fondazione 
Simonetta Puccini (nipote del Maestro) nel 2003 ha deciso di acquistare l’edificio, di 
proprietà di Antonio ed Alberto Bigongiari denominato “Bar albergo da Antonio”, 
situato in adiacenza alla nota Villa Puccini, con l’obiettivo di restituirgli vita come 
casa vacanze gestita direttamente dalla fondazione per ospitare i molti turisti 
affluenti nell’incantevole atmosfera artistico-naturale. Di tale edificio, a causa dello 
scarso interesse storico dello stesso, oltre a queste informazioni, provenienti 
dall’atto di vendita che è stato possibile visionare tramite la fondazione, non è stato 
reperito altro materiale. Da una ricerca in archivio e all’ufficio concessioni del 
comune di Viareggio è emerso che non è mai stato di proprietà comunale ma 
sempre di privati. Sicuramente sappiamo che l’albergo ristorante è stato proprietà 
di Sergio Bigongiari, scomparso nel 2015 all’età di 73 anni, il quale ha gestito il 
locale dal 1959. Fino al 2003, anno in cui il locale ha cessato l’attività, il ristorante è 
sempre stato un punto di riferimento per gli appassionati della lirica, diverse 
personalità di spicco legate al festival pucciniano lo hanno frequentato con assiduità 
per anni. Dell’immobile in tempi antecedenti si ha qualche testimonianza 
fotografica grazie alle immagini storiche disponibili della confinante Villa Puccini.  
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2.3 INFORMAZIONI STORICHE SULLA FRAZIONE DI TORRE DEL LAGO 
PUCCINI 
 
Vista della Villa Puccini e dell’edificio oggetto di intervento in una cartolina dei primi anni 
del 1900 
 
Le più comuni notizie sulle prime costruzioni sorte in questo luogo ci rimandano al 
XV secolo, quando sorge una torre di guardia, torre Guinigi in origine e poi, nel 
corso del tempo, mutata di nome in “torre del Turco” perchè passata in proprietà 
alla famiglia Turchi. Vicino alla torre venne poi costruita una piccola chiesa durante 
il XVI secolo, le cui funzioni andavano a sostituire quella del vicino paese di 
Massaciuccoli, sull’altra sponda del lago, che fino a quel momento aveva svolto il 
ruolo di parrocchia per questa ridottissima comunità. Verrà poi sostituita dalla più 
ampia chiesa di S.Giuseppe, ultimata nell’anno 1776. Nei primi documenti pervenuti 
non si legge mai “Torre del Lago” ma semplicemente “Alla Macchia”. In seguito 
ricorre la parola “Torre” accompagnata sempre dalla parola “Macchia”, quindi 
“Torre alla Macchia”. Successivamente si incomincia ad usare il termine “Torre al 
Lago” che divenne verso il 1850 “Torre del Lago”. La torre di guardia, quando vi era 
il confine tra il Granducato di Toscana e la Repubblica di Lucca, vnne adibita a torre 
doganale. Non si conosce con precisione quando sia stata distrutta, è però stato 
provato che si trovava dove adesso è situata la Villa di Puccini. Tale villa venne 
ricavata dal Maestro da una casa rustica, già proprietà di Carlo Lodovico, duca di 
21 
 
Lucca. Certo è che il muro dove è stata ricavata la tomba del Maestro Puccini è un 
rudere dell’antica torre. Nel 1891, a Torre del Lago, era infatti giunto da Lucca, dove 
era nato nel 1858, Giacomo Puccini, ancora in cerca del successo che da li a pochi 
anni avrebbe cominciato a seguirlo. Fino ad allora la vita del borgo si era svolta 
secondo i dettami che regolavano quella di qualsiasi altro luogo: cioè in 
condiscendenza dell’ambiente, che qui significava impiegarsi nelle attività e nei 
lavori favoriti dalla presenza del lago, della macchia e dei terreni circostanti da 
coltivare. Contadini e braccianti, cacciatori e pescatori, lavoratori di erbe e piante di 
padule, commercianti di pine e pinoli, taglialegna, trasportatori di persone e merci 
lungo le acque del lago popolavano il piccolo paese. Col tempo alle prime capanne 
fatte di materiali poveri e deperibili, prime rudimentali abitazioni, sorte tra le 
sponde del lago, ordinate in una semplice struttura quadrangolare, venivano ad 
affiancarsi quelle più solide, ancora riparate da falasco che scendeva dal puntone 
centrale ma irrobustite dai tronchi d’albero della macchia che ne formavano la 
struttura; fino alle prime casette in muratura, sorte intorno al XVIII secolo. Si tratta 
di piccole abitazioni in pietra e mattoni, che generalmente si articolavano in due 
stanze, una a piano terra per mangiare, l’altra al piano superiore per dormire. Si 
affiancavano pure più ampie costruzioni, costituite da un maggior numero di stanze, 
segno di una condizione economica più favorevole o di un più alto grado sociale. Si 
arriva presto, intorno al 1850, ad alcune lussuose dimore qui costruite: Villa 
Orlando, progettata dall’ingegnere fiorentino Gino Patcho, il quale disegnò, sulle 
sponde del lago, un solido ambiente in stile neogotico, e Villa Fanny sorta sullo 
stesso viale dove sorge villa Puccini. Ambienti, corredati da dependance e giardini, 
che mostravano, anche aldilà del semplice progetto di strutture funzionali a tale 
pratica, la passione per la caccia, che ne aveva ispirato e guidato la costruzione e 
che spesso si fondeva in un sodalizio con un altro mondo, quello dell’arte, dalla cui 
unione nascevano soluzioni architettoniche e decorative originali. Puccini a Torre 
del Lago, dopo un soggiorno estivo presso un certo Andreozzi, decide di prendere in 
affitto tre semplici stanze, due camere e una cucina, al piano superiore di una 
vecchia casa posta sulle sponde del lago. Dopo il successo di Manon Lescaut (1893) 
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e della Bohème (1896) Puccini acquistò l’intero immobile cominciandone una 
profonda ristrutturazione, in pratica rimasero solo le fondamenta. Alla realizzazione 
della nuova abitazione, aperta nella primavera del 1900, concorreranno anche gli 
amici pittori, Nomellini, De Servi, Pagni, Edoardo De Albertis, Galileo Chini, e 
l’igegnere Giuseppe Puccinelli. All’epoca poche rade costruzioni interrompevano lo 
scenario naturale di quelle acque e rive che traevano soggetti e motivi di ispirazione 
a diversi artisti amici di Giacomo Puccini, fino alla fondazione del Club della 
Bohème, che aveva per sede e luogo di ritrovo una capanna di legno situata nelle 
vicinanze dell’abitazione di Puccini. Torre del Lago era dunque, nei primissimi anni 
del 1900, divenuta una colonia di artisti, soprattutto pittori, ispirati dal luogo e dalle 
melodie Pucciniane. Puccini lasciò l’amata dimora nel 1919, alla fine di un lungo 
idillio con l’intero ambiente. Fu indotto a questa separazione da diversi motivi, tra i 
quali principalmente, l’apparire nel paesaggio ambientale ed in quello sociale, di 
una nuova realtà che l’allora nascente società industriale stava partorendo: la 
fabbrica, che qui prese le sembianze di una centrale per la rigassificazione della 
torba: un impianto di trasformazione gestito dalla Società Torbiere d’Italia, fondata 
nel 1918, con lo scopo di usare la torba grezza, come elemento primo per arrivare 
poi, attraverso la sua rigassificazione, alla produzione di energia elettrica destinata 
alle Ferrovie dello Stato. La sua apertura produsse un forte impatto non solo nel 
paesaggio ambientale, ora dominato da due imponenti torri alte più di ottanta 
metri, ma anche nella vita paesana. Giungevano da altre zone e regioni italiane 
tecnici e maestranze; il paese si arricchiva di nuove costruzioni, si aprivano officine, 
nuovi negozi, edifici commerciali e venne ampliata la strada che dal lago diventa 
carrabile fino alla spiaggia. La moderna torbiera, che concentrava gran parte della 
quantità di torba allora estratta in Italia, ebbe una vita di pochi anni, rimase attiva 
fino al 1927, fino a che il governo fascista decise di smantellarla. Rimasero alcuni 
tecnici e gruppi di operai impiegati nell’opera di recupero di materiali e 
apparecchiuature, fino a che rimase solo una cava di mattoni usati. Un altro 
importante capitolo nella storia di Torre del Lago è l’apertura di un idroscalo della 
società S.I.T.A.R nel 1929 le cui strutture sono ospitate all’interno del più grande 
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complesso delle torbiere. Dallo chalet Emilio, una piattaforma in legno di fronte a 
Villa Puccini, venne realizzato un punto di imbarco dal quale si effettuano voli 
turistici sul paesaggio intorno e sulle colline. Sarà quindi l’aeronautica militare ad 
usare lo spazio d’acqua del lago, sorgono uffici, hangr, strutture logistiche, sempre 
situate all’interno dello spazio precedentemente adibito alla lavorazione della 
torba. Nel gennaio del 1932 lo spechio d’acqua ospitò i due colossi dell’Aeronautica 
Militare ovvero i “DORNIER DO X”. Successivamente nel periodo della seconda 
guerra mondiale nel lago avevano base alcuni reparti che svolgevano compiti di 
ricognizione marittima e soccorso aereo, fino al giorno dell’armistizio quando la 
base fu smantellata. Negli anni immediatamente successivi alla guerra perdurò una 
certa attività dell’idroscalo usato per trasporti di merci e passeggeri, attività che 
andrà via via riducendosi fino alla cessazione nei primi anni cinquanta. Da quel 
momento il lago tornò ad essere un calmo rifugio per uccelli e pesci, sebbene le sue 
acque abbiano perduto, forse per sempre, la loro limpidezza cristallina di un tempo. 
Negli anni sessanta Torre del Lago Puccini imboccherà la strada attuale, da centro 
rurale, e per un breve periodo realtà industriale, troverà nell’offerta turistica la voce 
più consona al proprio passato, fatto di artisti e bellezze paesaggistiche. 
 
Vista dall’alto dell’odierno “gran teatro all’aperto” 
Nel 1966 fu eretto, sopra un terreno bonificato, un teatro all’aperto, prologo del 
festival pucciniano oggi famoso in tutto il mondo. Il suo aspetto è mutato 
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nuovamente nel 2008 con il “gran teatro all’aperto” situato nello stezzo piazzale del 
precedente. 
 
2.4 DESCRIZIONE DELL’EDIFICIO OGGETTO DI STUDIO 
Estratto di PRG (foglio 13) 
L’edificio è situato a Viareggio nella circoscrizione n° 1 che coincide con la frazione 
di Torre del Lago Puccini in via Giacomo Puccini numero 266. Il tratto di strada 
antistante ricade in zona pedonale, il traffico veicolare è estremamente limitato in 
quanto costituito solo dai residenti o mezzi autorizzati. Il territorio è pianeggiante e 
diffusamente edificato. Gli edifici presenti sono tutti all’incirca coevi, quindi si parla 
di costruzioni risalenti agli ultimi anni del 1800 e primi anni del 1900. Sono presenti 
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molte aree palustri intorno al  Lago di Massaciuccoli ed aree industriali in disuso 
verso nord. L’edificio stesso dista circa 100 metri dalle sponde del lago ma non si 
affaccia direttamente su esso. 
 
Individuazione del fabbricato ed adiacenti unità strutturali 
Possiamo considerare il fabbricato in esame come unica US (unità strutturale) 
omogenea inserita in aggregato. Entrambe le pareti confinanti ad est e ad ovest 
sono in comune con altre unità strutturali; per la precisione ad est si trova a 
condividere una parete con un’altra proprietà destinata a civile abitazione, indicata 
nell’immagine con “A.P.” . Ad ovest invece la parete è a comune con la prestigiosa 
Villa Puccini (V.P.), oggi adibita a museo e principale meta turistica per chi si trova a 
visitare la frazione di Torre del Lago Puccini. Dato il suo sviluppo in aggregato, 
durante il rilievo sono stati presi in considerazione gli edifici adiacenti per quanto 
riguarda le geometrie e la ripartizione dei carichi sulle murature confinanti che si 
trovano ad alloggiare i solai di entrambe le unità strutturali. 
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Vista della Villa Puccini e della civile abitazione confinanti. 
 
  
Villa Puccini nel 1900 anno della sua edificazione 
Tramite questa immagine storica risalente all’anno 1900, anno di ultimazione dei 
lavori della Villa Puccini si intravede l’edificio retrostante più basso della villa stessa. 
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 Vista laterale della villa Puccini nei primi anni del 1900 
Immagini leggermente più recenti lo mostrano invece all’altezza attuale, siamo 
sempre ai primi del 1900 quando il tratto di via Giacomo Puccini di fronte all’edificio 
non esisteva ma era un canale del lago di Massaciuccoli. Queste testimonianze 
fotografiche fanno ipotizzare che l’edificio abbia subito un rialzamento di un piano 
ad inizio 900, quindi potrebbe essere anche antecedente alla costruzione di Villa 
Puccini.  
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Altro indizio che potrebbe confermarlo è che da quanto è tramandato storicamente 
Giacomo Puccini fece demolire completamente, eccetto le fondamenta, l’edificio 
rudimentale da lui acquistato e dove oggi è presente la villa. Altra ipotesi è invece 
che l’edificio più basso, che si vede nell’immagine del 1900, sia stato 
completamente demolito e ricostruito pochi anni dopo più alto della villa. 
Si riportano di seguito piante e prospetti: 
 
Pianta piano terra 
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Pianta piano primo 
Pianta piano secondo 
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Prospetto nord 
Prospetto sud 
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L’edificio è in stato di abbandono dal 2003. Consiste di tre piani fuori terra; le 
dimensioni in pianta sono di 18.5 metri per 9.6 per un totale di 160 metri quadri per 
piano. L’altezza in gronda è di 10.6 metri. Ogni piano ha un’altezza utile di 3.35 
metri. Vi si accede lato nord tramite strada pubblica pedonale. Sono presenti alcune 
strutture prefabbricate aggiunte esternamente alla pianta dell’edificio in tempi 
relativamente recenti che non hanno influenza alcuna sulla statica dell’edificio. 
L’interno si presenta spoglio, stonacato sulla maggior parte delle pareti e con i 
pavimenti smontati. Alcuni arredi sono sempre presenti al piano terreno. Il piccolo 
ingresso laterale conduce alle scale di accesso ai piani superiori mentre a sinistra si 
accede agli altri locali del piano terra. In particolare al bar e alla sala ristorante che 
sono sul lato strada e dotate di aperture tipo portafinestra molto ampie. La sala 
ristorante si estende fino al lato corte interna, dove è presente anche la cucina 
suddivisa in due stanze. I due piani superiori presentano identica pianta ed hanno la 
medesima destinazione d’uso di albergo. Le camere sono 9 per piano, per un totale 
di 18. Ad ognuno dei due piani è presente una camera di  grandi dimensioni con 
terrazzo che si affaccia sulla strada. La disposizione degli ambienti e la presenza di 
alcune murature interne in mattoni pieni sono segno di diversi cambi di 
destinazione e diverse ristrutturazioni volte a variare il tipo di utilizzo dell’edificio. 
Come è tipico degli edifici di questi anni, soprattutto dopo che hanno subito 
interventi nel corso del tempo, le pareti ai vari piani non risultano perfettamente 
allineate, con conseguenza di inevitabili eccentricità. 
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CAPITOLO 3 (La conoscenza dell’edificio) 
 
3.1 L’ IMPORTANZA DEL PERCORSO CONOSCITIVO 
L’impostazione di procedure di calcolo e di verifica sempre più complesse e di 
sempre più facile utilizzo, grazie alle ormai diffuse tecniche di calcolo automatiche 
mediante software, richiede la conoscenza più approfondita dei parametri in gioco 
e del manufatto in tutti i suoi aspetti. Ciò comporta il progressivo aumento di 
importanza della fase conoscitiva rispetto a quella esecutiva, nella realizzazione di 
qualsiasi intervento di consolidamento. La carenza di approfondimento di tale fase 
ha spesso condotto all’esecuzione di interventi non necessari, ed anzi deleteri, che 
hanno successivamente richiesto ulteriori operazioni di restauro statico, talvolta 
anche più complesse di quelle che sarebbero state possibili senza errori iniziali. Lo 
studio delle caratteristiche della fabbrica e del contesto nel quale è inserita è teso 
alla definizione di un modello interpretativo che consenta sia un’interpretazione 
qualitativa del funzionamento strutturale, sia l’analisi strutturale per una 
valutazione quantitativa. Il grado di attendibilità del modello sarà strettamente 
legato al livello di approfondimento ed ai dati disponibili. Per sottolineare 
l’importanza di tale fase la normativa tecnica attuale (Circolare C.8.A.1) si pone in 
questi termini: “La conoscenza della costruzione oggetto della verifica è di 
fondamentale importanza ai fini di una adeguata analisi, e può essere conseguita 
con diversi livelli di approfondimento, in funzione dell’accuratezza delle operazioni 
di rilievo, dell’analisi storica e delle indagini sperimentali.” La citazione riportata 
ricorda che per effettuare una corretta analisi di un edificio esistente è necessario 
raccogliere tutte le informazioni inerenti ad esso, in particolare è necessario: 
un’analisi storico-critica; un rilievo geometrico; la conoscenza dei dettagli 
costruttivi; la caratterizzazione meccanica dei materiali. 
La normativa, inoltre, prevede che in base all’approfondimento delle indagini 
riguardanti: 
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- La geometria dell’edificio 
- I dettagli costruttivi 
- Le proprietà dei materiali 
Corrispondano tre livelli di conoscenza raggiungibili che il progettista decide di 
raggiungere a seconda della ampiezza e rilevanza dell’intervento da effettuare. Tali 
livelli sono: 
- LC1; 
- LC2; 
- LC3. 
Dove LC sta per “Livello di conoscenza” e da essi deriva la definizione dei valori medi 
dei parametri meccanici associati al materiale e la quantificazione del Fattore di 
Confidenza. Quest’ultimo parametro rappresenta il valore per il quale vengono 
divise le resistenze medie dei materiali per tenere conto del grado di incertezza 
associato al livello di conoscenza raggiunto. Si riporta di seguito la relativa tabella 
C8A1.1 che riporta i livelli di conoscenza in funzione dell’informazione disponibile e 
conseguenti fattori di conoscenza : 
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3.2 RILIEVO GEOMETRICO STRUTTURALE 
La progettazione strutturale degli edifici, fino agli ultimi decenni dell’Ottocento, 
avveniva attraverso criteri empirici ben lontani da quelli che oggi sono alla base 
della scienza delle costruzioni. Si costruiva per confronto con edifici precedenti, 
utilizzando regole d’arte tratte da osservazioni di opere di costruttori illustri e 
rispettando la regola delle proporzioni. Le dimensioni di un’opera si determinavano 
da un’altra di grandezza maggiore, per la quale era possibile assumere l’età e lo 
stato di conservazione come indici di stabilità. Di fronte ad un’opera di forma e 
dimensioni diverse, estranea alle regole dell’arte consolidate, erano solo 
l’esperienza, l’abilità e la fama del progettista a garantirne la sicurezza. È nei primi 
anni dell’Ottocento che inizia la svolta dell’arte del costruire secondo i canoni 
moderni: alla base di questo processo vi fu da un lato lo studio delle proprietà dei 
materiali, in termini di tensioni e deformazioni, dall’altro la possibilità di impiego del 
materiale metallico quale materiale da costruzione. In particolare quest’ultimo 
aspetto consentì al progettista di abbandonare i vecchi schemi a favore di schemi 
ormai indipendenti dagli aspetti architettonici quali travi continue e telai. La regola 
della proporzione e le antiche regole d’arte vennero sempre di più sostituite 
dall’analisi statica delle sollecitazioni. Per quanto riguarda gli edifici in muratura, le 
difficoltà di individuare dei modelli statici semplici e di definizione delle 
caratteristiche meccaniche dei materiali, fanno si che, accanto ai nuovi criteri, 
permangano le vecchie regole d’arte legate al progetto e alla realizzazione della 
struttura. Infatti nella seconda metà dell’Ottocento, nei vari trattati, accanto ai 
metodi di verifica dell’equilibrio degli elementi in muratura ormai completamente 
codificati, si ritrovano ancora descritte le vecchie regole d’arte della progettazione. 
Per gli edifici in muratura, si distingue ormai tra muri d’ambito e muri portanti 
interni, indicando criteri di dimensionamento in funzione di parametri geometrici 
quali l’altezza e la mutua distanza; si individua il comportamento scatolare della 
struttura muraria, con murature tra loro accuratamente ammorsate e concatenate 
ai piani. Tra fine Ottocento e inizio Novecento, l’evoluzione dei metodi di calcolo, 
sempre più raffinati e affidabili, e l’avvento di nuovi materiali rendono possibile la 
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risoluzione e la realizzazione di problemi strutturali di enorme complessità: per le 
costruzioni in muratura portante è l’inizio di un profondo ed inevitabile 
ridimensionamento. 
Il rilievo geometrico-strutturale è un’operazione di fondamentale importanza per 
arrivare alla migliore conoscenza possibile di quello che è lo stato di fatto del 
fabbricato. Il rilievo non deve essere finalizzato alla sola rappresentazione della 
geometria del fabbricato, è necessario anche ottenere informazioni sulla qualità e 
sullo stato di conservazione complessivi dell’organismo murario e quelli inerenti ai 
suoi elementi costruttivi. In sostanza si dovrà individuare l’organismo resistente, 
considerando anche le qualità e lo stato di conservazione dei materiali. Bisogna 
tenere presente inoltre che per quanto riguarda la caratterizzazione meccanica dei 
materiali e per la verifica dei dettagli costruttivi, sono possibili indagini di diverso 
livello di conoscenza. La normativa infatti, tramite il livello di conoscenza, rimanda 
al relativo fattore di confidenza. Per la definizione del modello strutturale invece è 
richiesto che il rilievo geometrico sia eseguito nel modo più completo e dettagliato 
possibile. 
La conoscenza dell’opera nel suo complesso scaturisce da specifiche operazioni di 
rilievo che possnono essere svolte a due livelli metodologici che conducono ad una 
visione di insieme: 
- Sommario, che comprende i principali elementi strutturali resistenti a taglio, 
piano per piano, e la stima a campione dell’andamento e della rigidezza degli 
orizzontamenti; 
- Completo, che comprende tutti gli elementi murari, tutti gli orizzontamenti e 
che porta ad una verifica accurata della loro rigidezza, nonchè la valutazione 
dei carichi gravanti su ogni elemento di parete.  
I dettagli costruttivi da esaminare riguardano: 
Collegamenti tra pareti ortogonali tra loro 
Collegamenti tra orizzontamenti e pareti murarie 
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Architravi resistenti a flessione sui vani porta e finestra 
Gli elementi ad alta vulnerabilità 
La tipologia costitutiva della muratura. 
Gli strumenti di rilievo possono essere: 
- Verifiche in situ limitate, condotte mediante rilievi visivi diretti; 
- Verifiche in situ estese ed esaustive, eseguite con rilievi visivi ma ricorrendo 
a locali stonacature delle zone di maggiore interesse, quali ammorsatura tra 
pareti murarie oppure tra pareti e orizzontamenti. 
Il rilievo architettonico comprende diverse fasi e metodologie operative; l’iter 
operativo consiste di due fasi distinte: una diretta di campagna, durante la quale si 
raccolgono i dati, l’altra, effettuata in un momento successivo, detta di restituzione 
delle misure. 
Come primo passo è stato costituito un eidotipo, cioè un disegno bidimensionale di 
piante, prospetti e sezioni dell’edificio. Per pianta dell’edificio si intende una 
sezione orizzontale effettuata a circa un metro da terra. Per poter predisporre tutte 
le informazioni dimensionali di un oggetto, occorre munirsi di schizzi effettuati dal 
vero, sui quali poter disporre in modo ordinato tutte le misure che saranno rilevate. 
Per questo motivo lo schizzo, o eidotipo, deve rappresentare l’oggetto da rilevare, 
nella configurazione prescelta (pianta, prospetto, sezione), riproducendone le 
dimensioni con la maggior cura e precisione possibile. L’eidotipo è necessario che 
sia eseguito con sufficiente chiarezza e contenere informazioni sovrabbondanti 
rispetto alle esigenze del rilievo da compiere. 
Dopo l’eidotipo si passa alla misurazione dell’oggetto, viene quindi effettuato il 
rilievo metrico di tutte le misure necessarie alla realizzazione del modello 
bidimensionale dell’edificio. Per la rilevazione delle misure interne è buona norma 
non effettuare solamente le due misure delle dimensioni principali dell’ambiente 
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ma effettuare anche la misura delle diagonali. Per le misure possono essere adottati 
due metodi: 
Misure parziali: registra le misure di ogni singolo elemento senza fornire indicazioni 
sul totale. Sono misure parziali le distanze tra i singoli punti misurati. L’utilizzo delle 
misure parziali può causare un aumento del numero di errori e conseguentemente 
diminuire la precisione del rilievo. 
Misure progressive: il metodo delle misure progressive in allineamento prevede che 
per ogni punto venga letta la distanza sulla cordella da un punto detto polo o 
origine. Si intendono misure progressive le distanze dei singoli punti da un punto di 
riferimento zero. L’utilizzo delle misure progressive riduce la quantità di errodi di 
misurazione. 
Partendo dal presupposto che ogni operazione di misura comporta un errore 
dovuto al posizionamento degli strumenti, riporto della misura, approssimazione di 
lettura ecc, è evidente la preferibilità del metodo delle misure progressive: se una 
misura è letta o riportata male non rifletterà il proprio errore sulle misure 
successive; con il metodo delle misure parziali invece ogni misura successiva si basa 
sugli errori commessi nella misura precedente. 
 
3.2.1 FONDAZIONI 
Le fondazioni, come è noto, rivestono notevole importanza a livello strutturale, 
spesso i dissesti delle murature sovrastanti sono dovuti a cedimenti di esse. 
Rispetto alle strutture in elevazione presentano spiccate differenze. Le strutture 
fuori terra infatti sono soggette ai pesi propri, ai sovraccarichi accidentali, alle azioni 
meteoriche, sismiche o altro che risultano valutabili in un ordine di grandezza 
prudenziale sulla base di numerosi dati rilevati e sulla scorta di leggi e regolamenti 
che esprimono l’esperienza passata riassunta in norme di facile applicazione. 
Sostanzialmente le strutture fuori terra costituiscono un tutto unico, spesso 
dimensionato in maniera coerente, che reagisce alle azioni esterne con le sue parti 
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costituenti, che collaborano tra loro e si ripartiscono gli eccessi di carico. Molto 
diversamente si comportano invece i terreni sui quali le strutture in elevazione 
insistono, questo perchè non sempre le loro caratteristiche superficiali e profonde 
sono omogenee, note e ben prevedibili, oltreché assoggettabili a precise regole 
progettuali. Non bisogna dimenticare anche che i materiali costituenti i terreni di 
posa,e la loro natura, possono presentare irregolarità e mutevolezza nelle loro 
condizioni operative. È generalmente il terreno l’elemento meno noto ed è quello 
che trasmette alla costruzione le azioni esterne di meno facile previsione.  
Si riporta di seguito la pianta delle fondazioni: 
 
 
Il carattere lineare della struttura muraria si riflette anche nelle opere di fondazione 
che sono di tipo continuo. Le dimensioni dela fondazione e quindi di conseguenza la 
larghezza della fascia di terreno investito, vengono determinate in funzione dei 
carichi trasmessi dalle murature sovrastanti e dalla capacità portante del terreno. 
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Nel caso in esame, le fondazioni costituiscono dei veri e propri proseguimenti delle 
murature fin sotto il piano di campagna. A seconda della geometria vengono distinti 
due tipi di fondazioni presenti: 
 
- Fondazioni tipo 1: 
 
La muratura prosegue sotto il piano di campagna con lo stesso materiale, cioè 
pietrame disordinato, ma varia la geometria. La muratura appoggia sul piano di 
posa con una larghezza della base pari a 81cm. Questa tipologia di fondazione è 
presente sotto tutti i muri perimetrali e sotto i due muri portanti nord/sud. 
 
- Fondazioni tipo 2: 
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La muratura prosegue sotto il piano di campagna e la geometria rimane invariata, si 
ha quindi solo un prolungamento della muratura sovrastante. La muratura appoggia 
sul piano di posa con una larghezza della base pari a 45cm. Questa tipologia di 
fondazione è presente sotto il muro di spina centrale est/ovest. 
 
 
Le fondazioni continue presuppongono terreni omogenei e di resistenza superficiale 
sufficiente, quantomeno al momento del progetto e della realizzazione del 
fabbricato. Se la situazione del terreno rimanesse invariata non vi sarebbero difetti 
a carico delle strutture in elevazione da attribuire a questo tipo di fondazioni. 
Quando si tratta di fondazioni continue costituite dal prolungamento della muratura 
sovrastante può accadere che per la loro natura economica e di rapida realizzazione 
si sia giunti in fase progettuale a qualche semplificazione eccessiva come per 
esempio una stima ad occhio, e spesso sopravvalutata, della capacità portante del 
terreno. In alcuni casi una sopraelevazione parziale della struttura o una parziale 
differenza di destinazione d’uso, può causare cedimenti differenziali dei terreni di 
posa. Fondazioni di questo tipo sono caratteristiche di gran parte degli edifici 
caratterizzati da semplicità strutturale. Nell’edificio non sono stati rilevati dissesti 
dovuti a cedimenti dell’apparato fondale. 
 
3.2.2 LE MURATURE 
Le murature sono l’elemento strutturale che più di tutti dimostrano con le loro 
condizioni la situazione di degrado dell’edificio. Nella totalità delle murature, quelle 
che maggiormente forniscono indicazioni riguardo i dissesti sono quelle esterne. 
Questo perchè risultano essere le più discontinue per le aperture che in esse sono 
praticate (finestre, porte finestre, porte e portoni). Le murature esterne sotto certi 
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aspetti tendono a configurare i tratti pieni lungo la verticale come pilastri murari, i 
così detti maschi, e le zone che li collegano come murature di collegamento, 
globalmente più deboli perchè frazionate. In ogni caso di disturbo statico sono 
queste “zone più deboli”, corrispondenti alle murature tra le finestre, a risentire in 
maniera più o meno evidente del dissesto dell’edificio. Il primo segnale in genere è 
la rottura o la lesione degli architravi delle finestre e porte. Nel caso in esame non 
sono state rilevate lesioni in queste zone, segno che la struttura non ha mai subito 
particolari traumi da sisma. 
Si riportano di seguito le piante delle murature ai vari piani: 
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Al piano terra eccetto il sottile muro in mattoni pieni che separa le attività dal 
piccolo ingresso e vano scala la totalità delle murature è costituita da pietrame. 
L’apparecchiatura è piuttosto ordinata, sono presenti dimensioni delle pietre 
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pressochè regolari. Sono visibili sotto l’intonaco alcuni interventi passati volti a 
migliorare la staticità dell’edificio. La larghezza delle murature è di circa 45cm. Una 
notevole interruzione del muro di spina centrale fu effettuata per ampliare la sala 
ristorante mediante l’utilizzo di una trave d’acciaio. Ciò che desta più 
preoccupazione è l’esile colonna in muratura che si ritrova a sopportare uno sforzo 
normale piuttosto elevato trasmesso dal profilo in acciaio. I due grandi archi 
presenti in questo caso hanno solo funzione estetica. 
 
Muratura di pietrame 
 
Parete di separazione vano scale in mattoni pieni 
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Esile colonna in muratura e profilo in acciaio 
Al piano primo si ha una diminuzione di circa 10 centimetri dello spessore delle 
murature perimetrali. La pianta rimane pressochè la stessa, gli elementi portanti 
sono sempre in pietrame.  
 Al piano secondo le murature rimangono dello stesso spessore del piano primo, il 
materiale rimane sempre pietrame eccetto la parete di spina centrale che alle 
estremità per successive modifiche è stata sostituita con mattoni pieni. Questa 
variazione è sicuramente da considerare per quanto riguarda i dati di input della 
modellazione.  È da notare che al secondo piano nonostante non si abbia una 
variazione dello spessore della muratura rispetto al piano primo vi è una variazione 
di spessore nei sottofinestra di circa 10cm, sottofinestra che peraltro sono costituiti 
da muratura di bassa qualità anche ai piani inferiori. 
 
 
Parete modificata recentemente in mattoni pieni 
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Gli ammorsamenti delle murature interne a tutti i livelli risultano inefficaci, le pietre 
sono semplicemente accostate e non sovrapposte ad incastro. Si ricorda 
l’importanza delle croci di muro nel contenimento del fenomeno di apertura 
dell’edificio “a carciofo”. Tutti i fenomeni che insidiano l’integrità delle croci sono da 
considerare come ulteriori criticità. Anche gli effetti termici, dovuti spesso anche 
all’inserimento di impianti di riscaldamento, giocano un ruolo sfavorevole. 
Riscaldando infatti le pareti interne dell’edificio rispetto alla cortina esterna, 
tendono a dilatarsi in verticale generando sollecitazioni taglianti che tendono a 
lesionare le croci di muro. 
 
   
 Ammorsamenti tra muri inefficaci ai vari piani 
 
Un’altra criticità da evidenziare è la mancanza di una mazzetta di dimensioni 
adeguate (Sarebbe auspicabile almeno 50cm) nelle murature orgogonali al piano 
terra che nel migliore dei casi arrivano a 20cm. 
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Individuazione mazzette di dimensioni inadeguate 
Questo aspetto comporta la mancanza di vincolo alla parete ortogonale alla 
mazzetta che si trova ad essere più vulnerabile al ribaltamento fuori dal proprio 
piano. 
 
3.2.3 I SOLAI 
Il rilievo dei solai costituisce una fase molto importante per la conoscenza statica 
del fabbricato. Anche per quanto riguarda la successiva modellazione è 
fondamentale avere informazioni quanto più dettagliate possibile sulla geometria 
dei solai e sui loro particolari, per poter valutare il livello di ancoraggio con le 
murature e la loro rigidità o meno nel piano. 
In un edificio in muratura l’impalcato può costituire un vincolo per la singola parete 
ed un vincolo mutuo tra le diverse pareti verticali che esso collega, svolgendo una 
duplice funzione: evitare il ribaltamento delle pareti fuori dal piano e ridistribuire 
l’azione sismica tra le pareti. Il primo aspetto è fondamentale in quanto il rischio di 
ribaltamento fuori dal piano rappresenta la prima e maggiore vulnerabilità 
dell’edificio in muratura. Il secondo è anche esso importante, ma la mancanza di 
capacità redistributiva non rappresenta di per se una criticità per l’edificio. Nei 
moderni edifici in cemento armato l’impalcato viene considerato come un 
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diaframma rigido e resistente nel piano orizzontale. Questo non può essere valido 
nell’edificio in muratura perchè i possibili scenari di comportamento possono essere 
molto differenti tra loro. Facendo una comparazione con un moderno edificio 
intelaiato in cemento armato possiamo notare che la massa degli impalcati 
(comprensiva di tramezzature, tamponature e sovraccarichi) prevale 
percentualmente su quella propria dei telai sismoresistenti. Inoltre la rigidezza 
laterale di questi ultimi varia sensibilmente in funzione anche di differenze 
geometriche non appariscenti (orientamento dei pilastri, presenza di travi 
emergenti oppure a spessore ecc). Nell’edificio in muratura, invece, la massa degli 
impalcati, comprensiva sempre di sovraccarichi, rappresenta un’aliquota modesta 
rispetto a quella delle pareti. Inoltre, la rigidezza laterale di queste dipende dallo 
spessore dei muri e dalla distribuzione delle forature e quindi ad una maggiore 
rigidezza corrisponde anche una maggiore massa. Questo significa che in un edificio 
in muratura la richiesta di ridistribuzione delle azioni inerziali di competenza delle 
diverse pareti potrebbe essere modesta, indipendentemente dalla capacità 
distributiva degli impalcati in esame. 
Si riportano di seguito le piante dei solai rispettivamente al piano primo e secondo: 
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Gli orizzontamenti presenti sono di due tipi e come vedremo successivamente dai 
dettagli costruttivi non possono garantire rigidezza nel loro piano. 
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Le due tipologie di solai presenti sono quelle tipiche degli edifici in muratura di 
inizio 900. In alternativa ai solai in legno, si realizzavano di frequente solai con travi 
in ferro a doppio T con interposti elementi in laterizio. Le putrelle poggiavano sui 
muri maestri ad interassi variabili tra 60 e 110 cm ed erano intervallate con 
elementi in laterizio pieno o forato. Sopra la struttura così realizzata veniva steso 
uno strato di riempimento atto a livellare la superficie del solaio ed a costituire il 
letto di posa per la pavimentazione; per questa operazione venivano utilizzati 
spesso materiali di scarto del cantiere. In Italia le applicazioni più frequenti si 
trovano negli edifici industriali, in grossi complessi pubblici o in case di edilizia 
popolare. L’abbandono di questa tipologia si registra agli inizi degli anni 50 a favore 
dei solai in latero-cemento. Entrambi i solai presenti sono costituiti da longherine in 
acciaio con profilo a doppio T con altezza pari a 14 cm e larghezza ali 4.6 cm. In 
entrambi i casi le putrelle sono intervallate ad una distanza di 82 cm.  
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Non essendo presente nè il cordolo nè una soletta armata bisogna considerare i 
solai deformabili nel loro piano. Una maggiore rigidezza si avrà ovviamente nel 
senso dell’orditura, tant’è che spesso negli edifici a più piani con queste tipologie di 
solaio era buona norma invertire l’orditura passando da un piano all’altro 
dell’edificio, in modo da ridistribuire la rigidezza, per quanto possibile in entrambe 
le direzioni. Nell’edificio in esame tale accortezza non è stata attuata, 
evidentemente anche per il numero limitato di impalcati.  
 
Foto 1, particolare inserimento solaio tipo 1 nella muratura 
 
Le longarine a doppio T del solaio tipo 1 penetrano nella muratura perimetrale per 
circa 30cm, sono inoltre ancorate per mezzo di un tondino φ16. 
Più precario risulta essere l’inserimento delle longarine del solaio di tipo 2 nella 
muratura perimetrale. Non è presente nessun tipo di ancoraggio, la trave è 
semplicemente appoggiata su un’asola nella muratura. 
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Foto 3, particolare inserimento solaio tipo 2 nella muratura 
 
 
Sovrapposizione longarine nella muratura centrale 
Le longarine dei due solai di tipo 1 e 2 vanno ad ancorarsi entrambe nel muro 
centrale, da una vista dall’alto risultano essere accostate. 
La piccola porzione di solaio che funge da pianerottolo per la rampa di scale si 
discosta dalle tipologie precedentemente descritte. La tipologia presente in questo 
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caso è di tipo S.A.P. (senza armatura provvisoria) e visto che è una soluzione tipica 
degli anni 50 è evidentemente stata inserita in tempi successivi. 
 
Foto 4, solaio di tipo S.A.P. 
 
Dal rilievo complessivo degli impalcati del piano primo e secondo è evidente che dal 
punto di vista statico devono essere considerati come deformabili nel loro piano, e 
così quindi modellati successivamente nel programma di analisi strutturale.  
 
3.2.4 LE APERTURE 
Nel quadro statico globale di un organismo edilizio la presenza, la posizione e la 
distribuzione delle aperture riveste un ruolo determinante per la diffusione dei 
flussi di compressione cui è sottoposta la muratura. Tra i fattori che determinano la 
deviazione delle isostatiche sono importanti la forma e le dimensioni dei vani, ma 
non è da trascurarsi la conformazione degli elementi portanti che sovrastano 
ciascuna apertura. Dalla configurazione di questi ultimi derivano situazioni che si 
riflettono sul comportamento statico delle pareti e sulla stessa risposta sismica. 
Generalmente le aperture, in ordine di comportamento maggiormente spingente, 
sono realizzate tramite architravi, archi e piattabande. Lo sforzo flessionale a cui 
sono sottoposti gli elementi strutturali sovrastanti un vano di parete in condizioni 
statiche non è particolarmente rilevante. La porzione di muratura effettivamente 
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sorretta da un arco, una piattabanda o un architrave è individuata, 
convenzionalmente, da un triangolo equilatero costruito sulla luce di calcolo. 
Le aperture sull’esterno e i passaggi interni sono realizzate mediante archi a sesto 
ribassato in muratura di mattoni pieni. Tali elementi sono da considerare spingenti 
e possono influire sulla modellazione dell’edificio.  
     
Archi sopra le aperture esterne ed interne. 
Al piano terra i due archi che fungono da ingresso e uscita per quello che era il bar 
sono soltanto di figura, la ripartizione dei carichi è affidata ad un profilo di acciao 
che svolge la funzione di architrave. 
 
Profilo d’acciaio sovrastante l’arco 
Nella zona di ingresso invece è presente un arco portante in mattoni che a 
differenza degli altri archi di grande luce del piano terra ha funzione strutturale. 
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Arco portante all’ingresso 
Un aspetto importante che riguarda il rilievo delle aperture è l’indivuduazione della 
forma e posizione dei vani.Dal prospetto nord è da evidenziare come la regolarità 
sia mantenuta ai piani secondo e primo mentre al piano terra, sicuramente in tempi 
successivi, sono state realizzate delle aperture di grande luce. Questa soluzione era 
tipica di edifici adibiti successivamente ad attività commerciali al piano terra dove 
per fare spazio a vetrine o per illuminare grandi ambienti venivano praticate 
aperture di importanti dimensioni che andavano a variare (peggiorandola) la statica 
dell’edificio, riducendo notevolmente la sezione dei maschi al piano terra (più 
sollecitati dallo sforzo normale) ed andando a diminuire la regolarità. 
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3.2.5 LA COPERTURA 
 
Pianta della copertura 
La copertura presente è realizzata in legno. La tecnica costruttiva dei tetti in legno 
realizzati con semplice profilo a capanna o del tipo a padiglione è analoga a quella 
impiegata per i solai in legno e si basa sul medesimo criterio di assemblaggio dei 
componenti lignei e laterizi. Il tetto elementare può pertanto essere associato ad un 
solaio inclinato e quindi risulta composto da un’orditura semplice o doppia di travi 
di sostegno, un “palco” di laterizi ed un manto di copertura a protezione delle acque 
meteoriche costituito da coppi e controcoppi oppure da tegole piane e coppi. 
Quando la luce degli ambienti da coprire è abbastanza estesa l’orditura del tetto 
viene sostenuta da singole travi lignee o da capriate in grado di sostenere ampie 
porzioni di copertura composte da arcarecci e travicelli. Rispetto ad un solaio 
l’incilazione delle falde è sufficiente per modificare sensibilmente la configurazione 
statica degli elementi strutturali. Le orditure dei pioventi appoggiate a quote 
diverse possono far insorgere spinte orizzontali pericolose per la stabilità globale, 
soprattutto quando applicate al livello sommitale dell’edificio, più esposte all’azione 
delle sollecitazioni orizzontali, poichè non risulta stabilizzata dall’azione gravitativa 
di strutture sovrastanti. 
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Vista della copertura dall’interno del fabbricato 
Il tetto è realizzato con travi lignee di abete, vi sono due travi principali 25X25, su di 
esse poggiano travicelli 8X8 che ospitano tavelle di 2cm di spessore. Da un esame 
visivo non risulta essere presente degrado dovuto ad umidità o ad usura o lesioni 
sugli elementi. 
Il solaio di sottotetto è un semplice cannicciato come era in uso fino ai primi del 
900. È quindi da considerarsi senza capacità portante. 
 
Particolare del solaio di sottotetto 
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3.2.6 LA SCALA 
La tipologia statica delle scale comprende soluzioni assai diverse tra loro e l’impiego 
dei più svariati materiali. Mentre i solai di un edificio possono risultare anche solo 
parzialmente caricati (e non continuamente) dal loro carico utile, le scale sono 
funzionalmente usufruite in continuità e totalmente, spesso con i carichi massimi di 
progetto o comunque concepibili e con applicazione di tipo dinamico. Con il passare 
del tempo, usufruendo dell’esperienza e delle tipologie sperimentate nei casi 
“monumentali” più notevoli, materiali e strutture hanno subito un processo di 
affinamento importante. L’uso di elementi in ferro è relativamente recente. Per le 
loro caratteristiche le scale sono strutturalmente uno dei punti critici della statica 
degli edifici ed a carico loro si riscontra la più ampia quantità di inconvenienti e 
disturbi statici. Bisogna anche considerare che la scala costituisce una discontinuità 
nella corrispondenza dei pieni e dei vuoti in senso orizzontale, quindi un luogo di 
minore rigidezza. 
La scala per accedere ai piani superiori è costituita da gradini in pietra sorretti da 
tavelloni appoggiati alla muratura da un lato e sorretti da un cosciale in profilato 
d’acciaio HEA 140 dall’altro. È da notare come il profilato, seppure di dimensioni 
abbastanza generose, sia stato saldato in modo del tutto inappropriato con un 
piccolo pezzo di acciaio al pianerottolo superiore, pezzo al quale viene affidata tutto 
il carico verticale della scala. 
       
La scala 
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3.3 CONCLUSIONI RILIEVO 
Per gli edifici di edilizia ordinaria, ad uso abitativo, come l’edificio in esame, è 
possibile proporre una classificazione semplice dal punto di vista strutturale. Si fa 
pertanto riferimento alla classificazione proposta da Pagano (M.Pagano, Teoria 
degli edifici, vol 1, Edifici in muratura, Liguori Editore, Napoli, 1968). Come fattore 
classificante viene assunto il comportamento strutturale dell’edificio nel suo 
complesso sotto l’azione dei carichi verticali. Una classificazione di questo tipo, 
basata sul comportamento generale dell’edificio permette di evidenziare, seppure 
qualitativamente, per ciascuna classe, le specifiche criticità, cioè i problemi 
strutturali sia per carichi verticali che orizzontali che ne determinano la 
vulnerabilità. Questo tipo di classificazione risulta molto utile al professionista in 
caso di rapida ricognizione, attraverso l’individuazione di massima dello schema 
strutturale è possibile avere un’idea di quelle che sono i tipici problemi dell’edificio 
appartentente a quella particolare classe. 
- Edifici della prima classe: Sono edifici in muratura con impalcati costituiti da 
sistemi voltati. Non vi è discontinuità tra l’edificio e il sistema fondale. La 
presenza di volte ed archi condiziona il comportamento della struttura sotto 
carichi verticali. Le spinte delle volte si bilanciano nei nodi interni della 
scatola muraria mentre esercitano un’azione ribaltante sulle pareti 
perimetrali. La scatola muraria tende quindi ad aprirsi verso l’esterno. La 
mancanza di un impalcato capace di distribuire l’azione sismica tra i diversi 
elementi resistenti in prporzione alla loro rigidezza fa si che ciascuna parete 
debba sopportare direttamente le accelerazioni indotte dal sisma. 
- Edifici della seconda classe: sono caratterizzati da pareti verticali continue in 
muratura con impalcati costituiti da solai piani isostatici, costituiti da travi 
semplicemente appoggiate in asole della muratura. Le piattabande sui vani 
sono generalmente costituite da archi ribassati (architrave) ad intradosso 
piano fatti con mattoni messi di coltello o semplicemente con tavole in legno 
appoggiate per pochi centimetri sulle spalle dei vani. Alla fine dell’Ottocento 
le travi in legno furono sostituite da quelle in ferro. La presenza 
59 
 
dell’impalcato piano elimina il problema delle spinte delle volte, il 
comportamento complessivo dell’edificio è comuqnue sempre 
carattrerizzato dalla tendenza della scatola muraria ad aprirsi “a carciofo”. Si 
hanno momenti ribaltanti dovuti all’eccentricità dei muri perimetrali che, 
per mantenere verticale il paramento esterno, risegano solo verso l’interno. 
Uteriori spinte sono dovute all’effetto arco delle piattabande dei vani, anche 
queste spinte, che si bilanciano all’interno dell’edificio tendono ad aprire la 
scatola muraria. Il contenimento del fenomeno di apertura dell’edificio è 
affidato all’integrità delle croci muro che consentono di agganciare le pareti 
perimetrali a quelle trasversali. È evidente la vulnerabilità ad azioni sismiche 
orizzontali, le pareti esterne infatti sono soggette al ribaltamento fuori dal 
proprio piano; infatti le travi in ferro dei solai, potenzialmente ottime 
catene, venivano semplicemente appoggiate nelle asole della muratura. 
- Edifici della terza classe: nascono nei primi decenni del 900, in conseguenza 
alla diffusione dell’impiego del cemento armato. L’edificio della terza classe 
ha un comportamento molto migliore dei precedenti dal punto di vista 
strutturale. I solai che collegano efficacemente le pareti di facciata con 
quelle trasversali, funzionano da vincoli mutui e, per la sostanziale simmetria 
dello schema risultante, impediscono ai carichi verticali di produrre 
spostamenti orizzontali. Non vi sono più effetti spingenti per 
comportamento ad arco in corrispondenza dei vani, in quanto le piattabande 
ben ancorate fungono da catene. È soprattutto nei confronti delle azioni 
sismiche che si notano le grandi potenzialità. L’impalcato latero cementizio, 
dotato generalmente di soletta superiore armata, costituisce un diaframma 
rigido che fa svanire del tutto il rischio di ribaltamento delle pareti fuori dal 
proprio piano ed assume la funzione di elemento distributivo dell’azione 
sismica tra le pareti di controvento, parallele alla direzione del sisma. 
Dopo questa breve descrizione delle varie classi di appartenenza degli edifici 
ordinari ad uso abitativo, consci del rilievo strutturale effettuato, è possibile 
affermare con sicurezza che ci troviamo di fronte ad un edificio della seconda 
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classe, con tutte le varie criticità prima elencate. Sulla base di questo verrà 
successivamente svolta la modellazione dello stato di fatto e pensato un eventuale 
intervento di consolidamento. 
La tipologia indicata per le murature si riferisce alla tabella C8A.2.1 della Circolare 
617/2009 dove sono definiti i valori di riferimento dei parametri meccanici che 
possono essere adottati nelle analisi a seconda della tipologia di muratura: 
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CAPITOLO 4 (Modellazione ed analisi dello stato attuale) 
 
4.1 CRITERI GENERALI DI MODELLAZIONE 
Prima di affrontare la modellazione dell’edificio nel suo complesso, esaminamo 
quale è l’approccio alla modellazione di una singola parete. La parete muraria può 
considerarsi come l’assemblaggio di diversi elementi (maschi, pannelli di fascia ed 
aree nodali), tutti configurabili come elementi bidimensionali tipo lastra, soggetti 
quindi ad uno stato di sollecitazione nel proprio piano. Attualmente le NTC 08 
indicano come modellazione di riferimento la modellazione a telaio equivalente. 
Essa rappresenta il tentativo di schematizzare la struttura con elementi 
monodimensionali tipo trave. Viene quindi usato lo stesso approccio che si utilizza 
per i telai in cemento armato o acciaio, nonostante che apparentemente vi sia una 
grande diversità geometrica e meccanica della struttura. Se consideriamo un caso 
molto semplice costituito da una parete con aperture regolari, si possono 
individuare nei maschi murari i ritti e nelle fasce di piano i traversi di un telaio 
piano, che può quindi essere rappresentato dalle linee d’asse baricentrico dei 
suddetti elementi. Oltre alla deformabilità flessionale sarà ovviamente necessario 
considerare anche la deformabilità tagliante. L’intersezione delle fasce verticali ed 
orizzontali, che vanno ad identificare i nodi, costituiscono un punto di maggiore 
rigidezza che nel modello viene schematizzato come tratti di aste infinitamente 
rigidi (segnati in grassetto nella figura). Per i nodi di estremità, meno confinati di 
quelli interni, può essere opportuno considerare tratti rigidi di estremità meno 
estesi. Il modello a telaio equivalente si presta bene ad interpretare in maniera 
corretta il comportamento delle pareti appartenenti alle diverse tipologie di edificio 
precedentemente citate nel capitolo 3.3. 
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Per quanto riguarda gli edifici delle prime due classi, quindi nello specifico anche 
l’edificio considerato, l’assenza di elementi tensoresistenti nelle fasce di piano 
suggerisce di non considerare il contributo estensionale e flessionale dei pannelli di 
fascia; la parete quindi viene modellata come un sistema di mensole indipendenti 
tra loro. I pannelli di fascia infatti tendono ad opporsi alla rotazione dei nodi rigidi, 
allontanandoli tra loro. Se l’allontanamento non è contrastato da un elemento 
tensoresistente, i pannelli non svolgono nessuna funzione di accoppiamento 
flessionale tra i maschi. Se invece, le distanze tra i nodi rimangono invariate i 
pannelli di fascia creano un meccanismo a puntone con conseguente capacità di 
accoppiamento. 
Per quanto riguarda l’edificio nel suo complesso è possibile considerarlo come un 
insieme di pareti orientate secondo le due direzioni principali e collegate tra loro 
dagli impalcati. Il sistema tridimensionale definito in questo modo non è quindi 
molto diverso dal moderno edificio in c.a. dove ai telai si sostituiscono le pareti, la 
differenza fondamentale è la non coincidenza tra gli assi dei ritti delle pareti tra loro 
ortogonali nelle due direzioni. Nel caso di impalcati infinitamente rigidi, tutti i ritti 
sono collegati da un vincolo mutuo costituito da un diaframma rigido nel suo piano. 
Nel caso invece di impalcato deformabile (quindi il caso riguardante l’edificio in 
esame), le pareti vengono considerate l’una completamente indipendente dalle 
altre.  
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4.1.1 IL COMPORTAMENTO NEL PIANO DELLA SINGOLA PARETE 
Come già precedentemente detto, l’edificio in muratura può essere pensato come 
una scatola tridimensionale composta da vari paramenti verticali; in ogni piano, i 
paramenti verticali sono le pareti, costituite da superfici murarie ove possono 
essere praticate delle aperture. I principali elementi di una parete in muratura sono 
i maschi murari; la parete sottoposta ad un’azione orizzontale può essere vista 
come composta da maschi reagenti in parallelo. 
 
I maschi murari si suppongono incastrati alla base e collegati in sommità dalla “trave 
alta”. Sotto l’azione delle forze orizzontali, i maschi si deformano diversamente a 
seconda che la sommità della parete possa essere considerata rigida oppure 
flessibile: si hanno quindi diversi valori della componente flessionale della rigidezza 
alla traslazione. Nel caso rigido il vincolo superiore è un incastro scorrevole (n=12); 
nel caso flessibile il maschio si comporta a mensola(n=3). 
 
Solitamente nei metodi tipo Por si fa riferimento a n=12, vincolo di incastro 
scorrevole in sommità, quindi modello shear-type. Si consideri il singolo maschio 
murario sottoposto all’azione di una forza orizzontale V 
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Lo spostamento in sommità, componendo la deformazione flessionale e tagliante, è 
dato da: 
δ=δM+δT=V∙h
3/(nEJ) + χ Vh/(GA)  χ=1.2  3<n≤12 
Ponendo δ=1, si ottiene il valore della rigidezza alla traslazione: 
K = 1 / [h3 / (n EJ) + 1.2 h / (GA) 
La rigidezza elastica alla traslazione è uno dei tre parametri necessari per la 
definizione del comportamento strutturale del maschio murario. Infatti, è possibile 
assumere una legge costitutiva elastica perfettamente plastica, rappresentativa del 
comportamento sperimentale del pannello murario; questa legge è rappresentata 
dal diagramma forza-spostamento, per la definizione del quale occorono i seguenti  
parametri: 
 
La rigidezza elastica K, che fornisce la pendenza del tratto inclinato del diagramma 
(campo elastico); la forza ultima Vu che rappresenta la resistenza a taglio del 
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maschio. La resistenza a taglio del maschio si identifica con la resistenza per 
fessurazione diagonale. 
Il taglio ultimo è esprimibile come: 
Vu= A τ0d [1 + 	] 
In funzione della resistenza a taglio di riferimento della muratura e della tensione 
normale media riferita all’area totale della sezione trasversale. 
La duttilità μ, pari al rapporto tra spostamento ultimo δu e spostamento limite 
elastico δ0, veniva tradizionalmente assunta pari ad 1.5 (per murature esistenti) e 
2.0 (per murature nuove o consolidate). Secondo le più recenti metodologie, 
l’approccio in duttilità viene sostituito fissando lo spostamento ultimo come 
frazione dell’altezza del pannello. Possono essere anche considerati entrambi gli 
approcci. Pertanto, noti la geometria del maschio murario (l,t,h), la tipologia della 
muratura (τ0,E,G,μ), il carico verticale, il diagramma forza-spostamento risulta 
completamente definito. 
 
4.1.2 IL COMPORTAMENTO DELLA PARETE COMPOSTA DA PIU’ MASCHI MURARI 
Il comportamento della parete viene definito a partire dal comportamento del 
singolo maschio. Sotto l’azione della forza orizzontale, infatti, la parete presenta 
globalmente uno spostamento comune a tutti i maschi. Ognuno reagisce con una 
forza che dipende dalla propria rigidezza traslazionale. Il meccanismo forza-
spostamento della parete si ottiene quindi sommando i contributi resistenti di 
ciascun maschio. 
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Grazie al diagramma globale forza-spostamento, è possibile, noto il valore della 
forza  orizzontale, ricavare il corrispondente spostamento della parete, mentre i vari 
contributi resistenti dei maschi murari vengono letti sui rispettivi diagrammi. Dalla 
figura si vede come fino al punto A si sommano i contributi resistenti elastici dei tre 
maschi, la fine della fase elastica è determinata dal raggiungimento del limite 
elastico per il maschio numero 3. Il punto B è corrispondente al raggiungimento del 
limite elastico del maschio numero 1 e il punto C del maschio numero 2. Dal punto C 
al punto D il tratto è orizzontale (fase perfettamente plastica), la forza 
corrispondente è la massima sviluppabile dalla parete nel suo complesso, ed è 
quindi la resistenza ultima della parete stessa. Il tratto termina in D dove viene a 
mancare il contributo del maschio numero 1 giunto a rottura. I successivi scalini 
rappresentano le rotture dei restanti maschi. Il diagramma forza-spostamento 
globale descrive completamente il comportamento non lineare della parete 
muraria.  
 
4.1.3 FASI PRELIMINARI ALLA MODELLAZIONE 
Prima di entrare nel vivo della modellazione è buona norma ottenere un livello di 
conoscenza quanto più possibile approfondito del programma di calcolo. Per lo 
svolgimento di questo lavoro di tesi, come programma di modellazione, è stato 
utilizzato  Aedes PCM 2013. 
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Il programma citato si basa sul metodo agli elementi finiti, metodo che oggi 
costituisce il nucleo operativo di tutti i metodi moderni di analisi strutturale. Un 
edificio in muratura può essere rappresentato da elementi monodimensionali, sia 
orizzontali che verticali, collegati tra loro nei nodi. In questo modo si crea un 
reticolo ad elementi finiti del tutto analogo a quello che prevede la 
schematizzazione di un telaio in cemento armato o acciaio. I vantaggi di utilizzare un 
metodo con elementi monodimensionali sono molteplici: la muratura è 
sicuramente formata da strutture a sviluppo superficiale, la modellazione 
bidimensionale è però molto impegnativa dal punto di vista computazionale. Oltre a 
questo aspetto bisogna considerare che richiederebbe algoritmi agli elementi finiti 
in grado di tenere conto della non linearità del materiale e della non resistenza a 
trazione, caratteristiche che nel modello semplificato a telaio sono facilmente 
implementate. Il problema della schematizzazione della muratura è legato alla 
conoscenza corretta dei parametri meccanici, oltre che dalla situazione geometrica, 
dai vincoli e carichi. La geometria irregolare degli edifici esistenti viene descritta con 
difficoltà da elementi bidimensionali che in genere hanno uno spessore costante e 
devono raccordarsi nei nodi d’angolo. Queste motivazioni hanno reso il modello a 
telaio equivalente una base importante per la definizione di un metodo 
comprensibile in ogni suo aspetto ed indicato pertanto dalle normative più recenti. 
 
4.1.3.1 METODO AGLI ELEMENTI FINITI 
La simulazione numerica agli elementi finiti ha avuto il proprio sviluppo in seguito 
alla nascita degli elaboratori elettronici, mediante affinamenti dei codici di calcolo 
nati nei primi anni Sessanta. Il metodo è un procedimento di discretizzazione che 
consente di modellare la struttura come un insieme di elementi poligonali, connessi 
tra loro in corrispondenza dei nodi. Gli spostamenti dei nodi rappresentano i gradi 
di libertà incogniti della struttura, noti i quali è possibile risalire allo stato di 
deformazione e  di tensione per ciascun elemento. Nel caso in cui venga considerata 
una legge costitutiva del materiale non lineare, il metodo può prendere in esame il 
corretto degrado della muratura, riducendo la resistenza degli elementi 
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danneggiati. Occorre inoltre notare che i risultati che sono forniti dall’analisi ad 
elementi finiti, forniscono mappe che mettono in luce il livello tensionale localizzato 
della muratura, ma per un pannello murario un valore puntuale di tensione 
superiore al valore limite non ne rappresenta la rottura. I criteri di resistenza per gli 
elementi murari dipendono, infatti, da valori delle caratteristiche di sollecitazione 
che non hanno una corrispondenza diretta con lo stato tensionale, considerando 
quindi non gli effetti puntuali delle tensioni, ma anche possibili ridistribuzioni 
dovute al comportamento non lineare e al degrado. Per eseguire un’analisi corretta 
e coerente è quindi necessario rielaborare i risultati della modellazione tramite 
operazioni di media e di integrazione. 
Il metodo degli elementi finiti (FEM), utilizzato da Aedes PCM 2013, è una 
generalizzazione del metodo matriciale degli spostamenti utilizzato nell’analisi 
strutturale. La struttura viene considerata come un assemblaggio di pezzi discreti, 
interconnessi tra loro da un numero finito di nodi. Nei modelli ad elementi 
monodimensionali, gli elementi sono le aste ed i nodi sono le interconnessioni tra le 
aste. Tramite l’equilibrio ad ogni nodo, le matrici di rigidezza dei singoli elementi 
sono assemblate in un unico sistema di equazioni lineari che, una volta risolto 
rispetto agli spostamenti nodali incogniti, fornisce le deformazioni e le sollecitazioni 
relative ad ogni singolo elemento. Le deformazioni della struttura sono 
rappresentate dai movimenti dei nodi, noti anche come gradi di libertà. I gradi di 
libertà rappresentano le incognite principali dell’analisi e possono includere sia 
componenti traslazionali che rotazionali. 
Il numero delle incognite è tanto minore quanto più le strutture sono vincolate. Gli 
edifici con piani rigidi, sottoposti ad azioni orizzontali, consentono la riduzione del 
numero dei gradi di libertà, in quanto per ogni impalcato gli spostamenti orizzontali 
indipendenti sono quelli del nodo “master” (che in genere coincide con il centro di 
massa), al quale sono legati con relazioni rigide gli spostamenti dei nodi “slave”, 
cioè tutti gli altri nodi facenti parte dell’impalcato (foto 1). Quindi con piani non 
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rigidi, le masse vengono considerate vibranti nella loro posizione reale, con un 
conseguente aumento dei gradi di libertà (foto 2). 
(Foto 1)
(Foto 2) 
 
4.1.3.2 MODELLO A TELAIO EQUIVALENTE 
Il modello a telaio equivalente è riconducibile ad un assemblaggio di telai piani, 
dove ogni telaio rappresenta un paramento murario verticale. Come già detto le 
aste verticali rappresentano i maschi murari e quelle orizzontali le fasce di piano.  
Per capire come avviene la modellazione complessiva della struttura prendiamo in 
considerazione il caso più semplice possibile. Consideriamo quindi una sola parete 
priva di aperture: 
(singola parete)   (telaio equivalente) 
Come si vede nell’immagine la singola parete viene schematizzata come un’unica 
asta dotata di nodi alle estremità. Di questi nodi è possibile gestire il tipo di vincolo 
tramite le impostazioni. 
Supponiamo ora di aggiungere una parete ortogonale: 
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(Pareti ortogonali) (telaio equivalente) 
Viene generato un collegamento rigido d’angolo tra i due maschi murari alla quota 
di sommità dei maschi stessi. Nello schema a telaio equivalente il maschio in 
direzione X e quello in direzione Y sono quindi rappresentati ognuno dalla propria 
asta verticale baricentrica e poi collegati dai due link rigidi tra i due nodi in sommità 
che modellano l’ammorsamento d’angolo. Questo tipo di collegamento svolge un 
ruolo fondamentale, assicurando la continuità della struttura, in assenza di 
impalcato rigido. I link sono indispensabili anche per quanto riguarda la generazione 
dei carichi a partire dalle maglie di solaio. Un aspetto importante da considerare 
nella modellazione dell’edificio è la deformazione nel piano, se si desidera quindi 
consentire la chiusura o l’apertura dell’angolo retto nel caso (come quello in esame) 
di pareti non ben ammorsate tra loro. Questo è possibile consentendo la rotazione 
in corrispondenza del nodo di collegamento dei due link. 
Una volta inseriti i solai tramite la direzione di 
orditura i carichi saranno ripartiti sui maschi di competenza. 
La modellazione completa prevede quindi la presenza di elementi verticali (maschi 
murari) ed elementi orizzontali (fasce di piano) coincidenti nei nodi. 
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Per quanto riguarda gli elementi maschi murari si suppone che siano costituiti da 
una parte deformabile con resistenza finita e due parti infinitamente rigide e 
resistenti alle estremità dell’elemento. 
 
Schematizzazione dell’elemento maschio murario 
L’altezza della parte deformabile o altezza efficace (Heff) viene definita per tenere 
conto in modo approssimato della deformabilità della muratura nelle zone di nodo. 
L’altezza efficace è esprimibile dalla seguente formula: 
Heff=h’+

D

  
Dove H è l’altezza di interpiano e D la larghezza del maschio murario. Il 
comportamento dell’elemento maschio viene supposto elasto-plastico con limite in 
deformazione. Si suppone cioè che il maschio abbia comportamento lineare elastico 
finchè non viene verificato uno dei possibili criteri di rottura. La matrice di rigidezza 
in fase elastica assume la forma consueta per elementi di telaio con deformazione 
taglio, e risulta determinata una volta definiti il modulo di Young, il modulo elastico 
e la geometria della sezione. 
Per quanto riguarda l’elemento fascia muraria è formato in maniera analoga 
all’elemento maschio seppur con alcune differenze. Gli offset rigidi vengono 
mantenuti, individuando quindi una lunghezza efficace dell’elemento. Nel caso di 
aperture allineate verticalmente si assegna una lunghezza efficace pari alla luce 
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libera delle aperture (figura a). Per le aperture non allineate verticalmente si 
assume una lunghezza efficace come indicato in figura b. 
 
Lunghezza efficace delle fasce di piano 
Tramite il programma di calcolo il progettista è libero di definire le zone rigide da 
applicare alla aste che saranno generate, in particolare è possibile scegliere tra: 
-nessuna zona rigida: non sarà applicata nessuna zona rigida alle estremità delle 
aste rappresentanti i maschi murari; 
-intersezione: le zone rigide assegnate saranno pari esattamente alle dimensioni 
geometriche delle intersezioni con le strisce ed i sottofinestra; 
-limite H/3: le eventuali zone rigide che sarebbero presenti, e derivanti 
dall’intersezione geometrica con le strisce ed i sottofinestra, saranno limitate al 
massimo ad una dimensione pari ad H/3, dove H è l’altezza geometrica della parete; 
-Diffusione 30°: in questo caso la definizione delle zone rigide seguirà una legge di 
diffusione a 30°, secondo il metodo elaborato dal prof. Dolce.  
La scelta delle zone rigide è un’operazione importante ai fini della risposta della 
struttura. Potrebbero capitare dei casi in cui vi sian forti disquilibri tra parti diverse 
della struttura (è questo il caso di un lato sul quale si presentano pareti molto 
forate, rispetto ai lati opposti, dove ci sono solo pareti piene); con l’adozione di 
zone rigide corrispondenti all’intersezione geometrica con strisce e sottofinestra, i 
tratti rigidi delle aste del paramento forato potrebbero essere predominanti 
rispetto alla parete piena. Pertanto, in casi come questo, avere delle zone rigide 
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minori sulla parete forata (ad esempio derivanti dalla diffusione a 30°) può portare 
ad una maggiore rispondenza della rigidezza complessiva della struttura, dando 
meno rilevanza alla parete forata rispetto a quella piena. Nel modello come scelta 
progettuale è stato deciso di utilizzare una diffusione delle zone rigide a 30°. 
 
 
Le pareti composte da muri intersecanti possono essere scomposte in maschi 
semplici a sezione rettangolare. La continuità tra gli spostamenti verticali dei due 
muri ortogonali può essere impostata al livello dei solai mediante gli offsets rigidi. 
Tale operazione consente di rappresentare in modo efficace l’eventuale buon 
ammorsamento tra le pareti. 
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Schematizzazione tridimensionale 
Riassumendo, quindi, il software elabora il modello geometrico dell’edificio 
generando la schematizzazione a telaio equivalente. Il modello strutturale viene 
quindi composto da aste collegate nei nodi, la cui analisi viene condotta con il 
metodo ad elementi finiti monodimensionali. Le aste sono la schematizzazione di 
maschi (verticali) e fasce (orizzontali) oltre ad elementi lineari come travi. Gli 
elementi murari determinano la creazione di appositi link rigidi per tenere conto 
delle zone di intersezione tra maschi murari e fasce di piano. Le aste possono essere 
vincolate in modo vario a seconda della situazione particolare e in base alla 
sensibilità del progettista. Ad esempio i maschi murari meno significativi perchè 
troppo snelli, possono essere modellati come bielle in modo da non assumere forze 
orizzontali. Nel caso trattato, con piani flessibili, le masse sono considerate agenti 
localmente e l’analisi pushover può essere ugualmente effettuata. Lo spostamento 
del centro di massa, in questo caso, equivarrà al baricentro delle masse nella 
configurazione deformata. 
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4.2 MODELLAZIONE DEL FABBRICATO SULLA BASE DEL RILIEVO 
La modellazione del fabbricato allo stato di fatto è la fase successiva al rilievo 
geometrico strutturale. Più il rilievo è stato eseguito in modo accurato più la 
modellazione e i suoi relativi output saranno affidabili e veritieri. Tramite Aedes 
PCM 2013 è possibile riprodurre in modo fedele la geometria del fabbricato a 
partide dai file DXF sui quali è stato riportato il rilievo geometrico.  Il software 
elabora il modello geometrico dell’edificio generando la schematizzazione a telaio 
equivalente come è prescritto dalle normative vigenti. Per quanto riguarda le non 
linearità della muratura (mancanza di resistenza a trazione e comportamento rigido 
fragile), la generazione di mesh bidimensionali o tridimensionali possono essere 
considerate onerose ed inopportune. Esse costituiscono una trattazione molto 
complessa, applicabile, con grande difficoltà, a murature irregolari e con aperture 
disallineate, quali sono quelle caratterizzanti gli edifici esistenti. Se unite a non 
appropriate ipotesi di comportamento del materiale, possono indurre a ritenere 
esatti i risultati, mentre il corretto approccio verso l’edificio in muratura prevede 
che i valori ottenuti dall’analisi siano considerati come ordine di grandezza. Anche 
per questo motivo l’adozione di una metodologia semplice appare preferibile. Nella 
modellazione le aste possono essere variamente vincolate; ad esempio i maschi 
murari meno significativi perchè troppo snelli, possono essere assimilati a bielle in 
modo da non assumere forze orizzontali. Nel caso di piani flessibili, come si è già 
visto, le masse sono considerate agenti localmente, lo spostamento del centro di 
massa equivarrà al baricentro delle masse in configurazione deformata. 
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Una volta modellato geometricamente l’edificio, avendo cura di ricontrollare che 
prospetti e sezioni abbiano la giusta corrispondenza, si passa alla modellazione 
strutturale. La generazione di aste e nodi con relative proprietà del modello a telaio 
equivalente viene fatta in automatico dal software. Le aste verticali del telaio 
equivalente sono sempre baricentriche, ovvero coincidenti con l’asse baricentrico 
della parete. Le aste orizzontali invece, rappresentative di strisce e sottofinestra, 
sono collocate alla stessa quota di definizione dell’impalcato.  
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4.2.1 MODELLAZIONE DELLE MURATURE 
La muratura deve essere considerata come un sistema di elementi di varia natura la 
cui interazione a livello micromeccanico ne determina il comportamento 
macroscopico. Dal punto di vista morfologico, la muratura può definirsi come un 
aggregato di elementi lapidei, naturali o artificiali, generalmente legati da malta 
(generalmente perchè ci sono anche esempi di murature a secco). Le modalità di 
assemblaggio di tali elementi sono estremamente variabili. Con riferimento alla 
stessa costruzione si può riscontrare un’estrema variabilità non solo da muro a 
muro, ma anche tra due punti vicini della stessa parete, dovuto al carattere 
artigianale della realizzazione ed alla stratificazione nel tempo degli edifici in 
muratura. Le più importanti caratteristiche meccaniche della muratura dal punto di 
vista del comportamento meccanico sono: 
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- La disomogeneità 
- L’anisotropia 
- L’asimmetria di comportamento rispetto al segno delle sollecitazioni 
(compressione-trazione) 
- La non linearità del legame sforzi-deformazioni. 
La disomogeneità è dovuta al fatto che gli elementi e la malta costituenti la 
muratura possono avere caratteristiche meccaniche tra loro spiccatamente diverse. 
Per prevedere il comportamento meccanico dell’insieme spesso non è sufficiente 
conoscere le caratteristiche dei materiali componenti presi singolarmente, in 
quanto un ruolo fondamentale è giocato dall’interfaccia ovvero dall’unione tra i 
componenti, che per particolari fenomeni chimico-fisici tende a sviluppare un 
comportamento meccanico che non necessariamente è riconducibile a quello dei 
singoli componenti. Il comportamento meccanico macroscopico può quindi essere 
considerato come il risultato dell’interazione meccanica tra gli elementi e la malta 
attraverso la loro interfaccia.  
Le murature in pietra sono caratterizzate da un’estrema variabilità tipologica, 
diversificata geograficamente in relazione all’impiego dei materiali di facile 
approvvigionamento e della tradizione costruttiva del luogo. Esse sono irregolari 
per geometria, sia in tessitura che in sezione, ed eterogenee per composizione. Gli 
inerti possono essere di varia natura (pietra di cava, ciottoli, zeppe). Le malte sono 
di solito di scarsa qualità e spesso non circondano completamente gli inerti. Per la 
tessitura delle murature è stata proposta una catalogazione in base alla loro 
tessitura distinguendole in irregolari, sbozzate e regolari e con la presenza o meno 
di ricorsi in laterizio. Bisogna sempre tenere presente che la sola tessitura 
osservabile in facciata non è sufficiente a catalogare le murature, infatti ad una più 
o meno evidente regolarità in facciata può corrispondere una forte irregolarità in 
spessore (stratificazione, grado di ammorsamento). 
Si riportano di seguito le tabelle di input fornite al programma di calcolo: 
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Dal rilievo è emerso che la maggior parte delle murature costituenti il fabbricato 
sono in pietrame. Alcune porzioni, evidentemente frutto di interventi successivi, 
sono in mattoni pieni e malta. A partire da questo creiamo i due materiali facendo 
fede ai valori medi riportati nella tabella C8A.2.1. della circolare applicativa 
precedentemente riportati. Per quanto riguarda il livello di conoscenza, nonostante 
ci troviamo in assenza di prove accurate sui materiali si considera LC3. 
 
 
4.2.2 MODELLAZIONE DEI SOLAI 
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I solai vengono orditi nel modello nella stessa direzione del rilievo, il corretto 
posizionamento dell’orditura è di fondamentale importanza per la ripartizione 
corretta dei carichi tra i maschi murari. La tipologia, come appurato dal rilievo, 
suggerisce di non considerarli rigidi nel piano. 
4.2.3 MODELLAZIONE FASCE DI PIANO 
Le fasce di piano, come confermato dal rilievo, sono da considerarsi prive di 
capacità meccaniche in quanto costituite da una muratura più scadente rispetto a 
quella costituente il resto del fabbricato. Per questo motivo cautelativamente sono 
stati omessi dalla modellazione i sottofinestra. Una procedura di questo tipo porta 
ad una modellazione più prudenziale poichè evita il meccanismo resistente tirante 
puntone che viene innescato dalle fasce di piano integre. Questo meccanismo 
potrebbe portare ad una sovrastima della resistenza a forze orizzontali dei maschi 
murari. 
 
4.2.4 MODELLAZIONE EDIFICI ADIACENTI 
In presenza di edifici in aggregato, i metodi di verifica di uso generale per gli edifici 
di nuova costruzione possono non essere adeguati. Nell’analisi di un edificio facente 
parte di un aggregato edilizio occorre tenere conto di effetti quali: 
- Spinte non contrastate causate da orizzontamenti sfalsati di quota sulle 
pareti in comune con le US adiacenti 
- Meccanismi locali derivanti dai prospetti non allineati 
- US adiacenti di differente altezza 
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Il fabbricato in esame si trova in un contesto di aggregato urbano. È necessario 
pertanto considerare, anche dal punto di vista dei carichi trasmessi, l’infuenza degli 
edifici adiacenti precedentemente descritti. A tale scopo sono stati inseriti due 
elementi trave caricati all’altezza dei solai degli edifici adiacenti. Non essendo stato 
possibile effettuare indagini più dettagliate, il carico è stato poi assegnato secondo 
il criterio delle aree di influenza ed ipotizzando che le dimensioni e la destinazione 
d’uso coincidano con i solai dell’edificio oggetto di intervento.  
 
 
4.2.5 MODELLAZIONE COPERTURA 
La copertura è ordita nella direzione opposta al resto dei solai, le travi principali di 
abete corrono longitudinalmente al fabbricato. Le travi di legno principali non sono 
state modellate singolarmente ma sono state modellate come solaio di copertura 
ordito nella medesima direzione. 
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4.2.6 MODELLAZIONE TERRENO E FONDAZIONI 
 
Le fondazioni sono state modellate con travi continue aventi le stesse misure 
ottenute dal rilievo. Per la caratterizzazione del terreno è stata considerata la 
relazione geologica del Dott. Geol. Marco Tomei. 
La zona nella quale è ubicato l’edificio è situata nella parte meridionale della Piana 
Versiliese in area adiacente al margine sudoccidentale del Lago di Massaciuccoli. Il 
sito in esame, situato a quota media +2.3 m s.l.m.m. , nel rispetto della morfologia 
generale di tutta la piana si trova in area pianeggiante e priva pertanto di problemi 
di ordine gravitativo; può essere quindi classificato come area stabile dal punto di 
vista geomorfologico. 
 
Individuazione della proprietà su aerofotogrammetrico 
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Dal punto di vista geologico-stratigrafico la Versilia costituisce una zona 
pianeggiante costiera delimitata ad est dai primi contrafforti occidentali delle Alpi 
Apuane e formata da successioni di depositi incoerenti accumulati in epoche 
recenti. L’origine e la provenienza dei componenti litologici viene ricondotta alle 
due formazioni costituenti la catena Apuana, costituite da rocce litologicamente 
differenti nelle due formazioni: 
- L’unità di Massa, con terreni composti da termini metamorfici del tipo 
micascisti e filladi; 
- La falda Toscana composta da rocce prevalentemente carbonatiche di tipo 
calcareo con transizione dinale a rocce arenacee. 
L’attuale situazione morfologica della pianura è il risultato del progressivo 
abbassamento del margine esterno del substrato roccioso sopra descritto, 
conseguente allo sprofondamento per faglie dirette distensive a direzione 
appenninica. A fronte del ribassamento costiero si verificò un innalzamento del 
livello marino (trasgressione “Versiliano”); questo fatto ebbe per conseguenza il 
rapido colmamento della depressione con depositi marini litoranei, rappresentati in 
prevalenza da sabbie con 
intercalazioni conglomeratiche e argilloso-torbose; a tali depositi si sovrappongono 
sabbie eoliche che si sviluppano nella parte litoranea della pianura. In generale, 
nella ricostruzione della successione stratigrafica della Piana Versiliese si 
individuano i seguenti litotipi (dall’alto verso il basso): 
1. alluvioni recenti di copertura;  
2. argille e torbe palustri superiori;  
3. sabbie eoliche e marine superiori;  
4. argille torbose lagunari e lacustri inferiori;  
5. sabbie marine inferiori;  
6. argille continentali inferiori con ghiaie;  
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7. conglomerato a cemento carbonatico;  
8. ciottoli e ghiaie intercalati a livelli di argille.  
In generale, le sabbie eoliche del Quaternario, costituite da depositi sabbiosi di 
origine  
prevalentemente eolica, formano una serie di dune a debole rilievo, di età molto 
recente e sono state deposte direttamente sulle sabbie marine  superiori costituite 
da sabbie ben classate, con uno spessore medio di 30 metri circa, limitate verso il 
basso da argille lacustri e verso l’interno dalle ghiaie di conoide e costituiscono con 
quest’ultime l’acquifero a falda libera. In particolare, nel sito di interesse, sopra le 
suddette sabbie eoliche sono state sormontate da depositi fluvio-palustri e di 
colmata, costituiti essenzialmente da terreni a granulometria fine, limoso argillosi, 
contenenti livelli organici e dovuti agli apporti del limitrofo lago. L’idrogeologia di 
tutta la pianura costiera del territorio versiliese è caratterizzata da una falda freatica 
circolante nell’acquifero superficiale costituito dal primo orizzonte di sabbie marine 
ed eoliche; il tetto della falda è in generale molto superficiale; nel sito di interesse 
tale falda è influenzata dalla vicinanza del Lago Massaciuccoli, ma sempre 
caratterizzata da un livello superficiale. Le prove in sito eseguite sono state prove 
penetrometriche (DPSH, CPT) e indagine geofisica (MASW). 
Si riporta di seguito la tabella riepilogativa con la descrizione stratigrafica e i valori 
medi delle grandezze fisico-meccaniche derivate dalle prove in sito. 
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Modello geologico (parametri medi) 
m da 
p.c. 
DESCRIZIONE 
STRATIGRAFICA 
Cu Eu50 Dr c’ ϕ’ E’50 Mo NSPT 
0.00 
– 
0.50 
Riporto e/o 
terreno 
vegetale 
/ / / / / / / / 
0.50 
– 
2.50 
Limo argilloso 
debolmente 
sabbioso, 
consistente  
1.5 260 / 0.15 14 / 130 16 
2.50 
– 
4.80 
Sabbia limosa, 
mediamente 
addensata  
/ / 60 / 30 67 121 15 
4.80 
– 
5.60 
Livello di Limo 
argilloso 
debolmente 
sabbioso, 
molto 
consistente 
2.0 340 / 0.2 15 / 180 20 
5.60 
– 
6.60 
Sabbia 
debolmente 
limosa, 
addensata 
/ / 80 / 39 380 690 45 
>6.60 Sabbia 
debolmente 
limosa, molto 
addensata 
/ / >80 / >39 >380 >690 <45 
Dove: 
Cu=Coesione non drenata (kg/cm2) 
Eu50=Modulo di deformazione non drenato corrispondente ad un grado di 
mobilitazione dello sforzo deviatorico pari al 50% (kg/cm2) 
Dr=Densità relativa (%) 
c’=Coesione efficace (kg/cm2) 
ϕ’=Angolo di attrito interno efficace (°) 
E’50=Modulo di deformazione drenato corrispondente ad un grado di mobilitazione 
dello sforzo devia torico pari al 50%, coeff. di sicurezza F=2 (kg/cm2) 
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Mo=Modulo di deformazione edometrico (kg/cm2) 
NSPT=Correlazione con numero di colpi prova 
Peso di volume: 
Naturale: γ=1.8 – 2 (t/m3) 
Immerso: γ’=1.1 – 1.3 (t/m3) 
Saturo: γsat=2.0 – 2.2 (t/m
3) 
Il programma di calcolo richiede l’immissione come dati di input del qlim e della 
KWinkler 
Tramite la formula di Terzaghi considerando ϕ=14° è stato calcolato qlim: 
qlim=cNc+B/2∙γ∙Nγ+γ∙D∙Nq 
I fattori di capacità portante Nc Nγ e Nq sono ricavabili da tabelle in funzione 
dell’angolo di attrito ϕ oppure ricavabili dalle seguenti espressioni: 
Nq=e
π∙tgϕ tg2 (

+

)  
Nc=(Nq-1)∙ctgϕ 
Nγ=2∙(Nq-1)∙tgϕ 
 
Sempre da tabelle è possibile ricavare in funzione della tipologia di terreno la 
costante di Winkler.  
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Le fondazioni poggiano ad un metro sotto il piano di campagna, quindi su limo 
argilloso debolmente sabbioso. Risulterà essere: 
qlim=0.7 N/mm
2 
KWinkler=0.07 N/mm
2 
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4.3 DEFINIZIONE DELL’ AZIONE SISMICA 
 
Cartografia dell’area di interesse dal foglio 104 II N.O. della Carta d’Italia 
Le coordinate del sito dove è collocato il fabbricato sono: 
Coordinate geografiche (ED50): Lat.(N) 43,833311; Long.(E) 10,306849 
In riferimento alle NTC (D.M. 14 gennaio 2008) si hanno le seguenti indicazioni 
riguardo alla tipologia dell’opera: 
- Vita nominale VN (par 2.4.1 NTC): VN=50 (anni) 
- Tipo di costruzione (tabella 2.4.I NTC): Tipo 2 ovvero “Opere ordinarie, ponti, 
opere infrastrutturali e dighe di dimensioni contenute o di importanza 
normale” 
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- Classe d’uso (par. 2.4.2 NTC): Classe II, ovvero “costruzioni il cui uso preveda 
normali affollamenti, senza contenuti pericolosi per l’ambiente e senza 
funzioni pubbliche e sociali essenziali. Industrie con attività non pericolose 
per l’ambiente. Ponti, opere infrastrutturali, reti viarie non ricandenti in 
Classe d’uso III o in Classe d’uso IV, reti ferroviarie la cui interruzione non 
provochi situazioni di emergenza. Dighe il cui collasso non provochi 
conseguenze rilevanti. Ambienti ad uso residenziale. Sono compresi in 
questa categoria i locali di abitazione e i relativi servizi, gli alberghi (ad 
esclusione delle aree suscettibili di affollamento), gli uffici ed i negozi. 
Secondo le indicazioni riportate nelle NTC, alla classe II corrisponde un valore 
unitario del coefficiente d’uso ovvero CU=1 (Tab. 2.4.II NTC) 
- Periodo di riferimento VR (par. 2.4.3 NTC): il periodo di riferimento viene 
definito come il prodotto della Vita nominale con il Coefficiente d’uso 
ovvero, nel nostro caso VR=VN∙CU=50∙1=50. 
 
Le forme spettrali previste dalle NTC e derivate dai parametri spettrali sono 
caratterizzate da prescelte vite (o periodo) di riferimento VR e probabilità di 
superamento PVR. La probabilità di superamento PVR nel periodo di riferimento VR 
cui riferirsi per individuare l’azione sismica agente in ciascuno degli stati limite che 
verranno considerati nelle verifiche strutturali sono riportate nella Tab. 3.2.I delle 
NTC. 
 
L’individuazione, a partire dai dati di pericolosità sismica disponibile, delle 
corrispondenti azioni sismiche,deve essere possibile per tutte le vite di riferimento e 
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tutti gli stati limite considerati dalle NTC; a tal fine è necessario utilizzare, come 
parametro caratterizzante la pericolosità sismica, il periodo di ritorno dell’azione 
sismica TR, espresso in anni, così definito: 
TR=−  () 
Nel caso in esame, dato il valore di VR=50 anni, risultano fissati i seguenti peridi di 
ritorno: 
STATI LIMITE VR (anni) PVR (%) TR(anni) 
SLO 50 81 30 
SLD 50 63 50 
SLV 50 10 475 
SLC 50 5 975 
 
Con l’entrata in vigore del D.M. 14 gennaio 2008 la stima della pericolosità sismica, 
intesa come accelerazione massima orizzontale su un suolo rigido, viene definita 
mediante un’approccio “sito dipendente” e non più tramite un criterio “zona 
dipendente”. Secondo l’approccio “zona dipendente”, adottato precedentemente, 
l’accelerazione di base ag, senza considerare l’incremento dovuto ad effetti locali dei 
terreni, era direttamente derivante dalla zona sismica di appartenenza del comune 
nel cui territorio è localizzato il sito di progetto. Di fatto, quindi, la classificazione 
sismica del territorio viene ad essere scollegata dalla determinazione dell’azione 
sismica di progetto, mentre rimane il riferimento per la trattazione di problematiche 
tecnco-amministrative connesse con la stima della pericolosità sismica. Pertanto, 
secondo quanto riportato nell’allegato A del D.M. 14 gennaio 2008, la stima dei 
parametri spettrali necessari per la definizione dell’azione sismica di progetto viene 
effettuata calcolandoli direttamente per il sito in esame, utilizzando come 
riferimento le informazioni disponibili nel reticolo di riferimento (riportato nella 
tabella 1 nell’allegato B del D.M. 14 gennaio 2008). 
Per ciascuno dei nodi della griglia vengono forniti, per 9 valori del periodo di ritorno 
(da 30 anni a 2475 anni), i valori dei seguenti parametri necessari per la definizione 
dell’azione sismica: 
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- ag= accelerazione max al sito (espresso in g/10) 
- F0 = valore max del fattore di amplificazione dello spettro in accelerazione 
orizzontale (adimensionale) 
- T*C= Periodo di inizio del tratto a velocità costante dello spettro in 
accelerazione orizzontale (espresso in secondi). 
Secondo quanto riportato nell’allegato A del D.M. 2008, definite le coordinate del 
sito interessato dal progetto, è possibile il calcolo dei suddetti parametri spettrali 
tramite media pesata con i 4 puntidella griglia di accelerazioni che comprendono il 
sito in esame. 
In base a quanto detto si riporta di seguito l’input di programma: 
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4.4 ANALISI DEI CARICHI 
I carichi di vario tipo gravanti sull’edificio sono tutti dati di input da fornire al 
software in fase di modellazione. La corretta valutazione dei carichi è di 
fondamentale importanza per i calcoli strutturali sismici, infatti da essa dipende la 
determinazione delle forze orizzontali sismiche sia attraverso le masse sia 
attraverso le frequenze proprie che determinano il valore dell’ordinata dello spettro 
di risposta. È necessario determinare l’entità dei carichi che gravano sulle strutture 
portanti, distinguibili in: 
- Permanenti: peso del solaio, delle solette, dei materiali di finitura, dei 
tramezzi e di eventuali elementi gravanti sugli elementi portanti; 
- Variabili: dipendono dalla destinazione d’uso dell’edificio. 
Le azioni da considerare nelle costruzioni comprendono in genere: pesi propri degli 
elementi costituenti la struttura, carichi permanenti, sovraccarichi variabili per gli 
edifici, variazioni termiche e igrometriche, cedimenti di vincoli, azioni dinamiche in 
genenre, azioni eccezionali.  
4.4.1 SOLAI 
Dalla stratigrafia del solaio presentata nel rilievo e dalla destinazione d’uso del 
fabbricato sono stati assegnati i seguenti carichi: 
- 2.5 kN/m2 (carico permanente) 
- 1.9 kN/m2 (carico permanente non strutturale) 
- 2 kN/m2 (variabile categoria A) 
 
4.4.2 COPERTURA 
Dal rilievo è emersa la seguente stratigrafia: 
- Tegoli marsigliesi (0.45 kN/m2) 
- Strato di guaina (0.1 kN/m2) 
- Tavelle spessore 2cm (0.2 kN/m2) 
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- Travicelli di abete 8X8cm passo 50cm (0.23 kN/m2) 
- Travi principali di abete 25X25cm (0.2 kN/m2) 
Dalla stratigrafia della copertura e dal carico neve da considerare nella zona sono 
stati considerati i seguenti carichi: 
- 1 kN/m2 (permanente) 
- 0.8 kN/m2 (neve) 
- 1 kN/m2 (variabile) 
4.4.3 PESO PROPRIO MURATURE 
Per quanto riguarda le murature portanti il programma di calcolo in base alla 
tipologia assegna in automatico il peso proprio. Si riporta di seguito il peso proprio 
delle due tipologie di murature presenti: 
- Pietrame w=19 kN/m3 
- Muratura in mattoni pieni w=18 kN/m3 
4.4.4 EDIFICI ADIACENTI 
Sulle murature confinanti sono stati considerati i carichi dei solai degli edifici 
adiacenti. I carichi sono stati riportati al metro lineare su travi e stimati secondo il 
criterio delle aree di influenza. Il solaio adiacente su entrambe le pareti è stato 
considerato di dimensioni e carichi analoghe al solaio tipo dell’edificio in esame. 
I carichi al metro lineare riportati sulle travi simulanti i solai sono: 
6.25 kN/m (permanente) 
4.75 kN/m (permanente non strutturale) 
5 kN/m (variabile categoria A) 
4.4.5 AZIONE DEL VENTO 
Per la valutazione dell’influenza dell’azione del vento sulla costruzione facciamo 
riferimento al capitolo 3.3 delle NTC 08. Il vento esercita sul fabbricato azioni 
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dinamiche che vengono convertite in azioni statiche equivalenti. Per il calcolo della 
velocità di riferimento vb ci rifacciamo alla tabella 3.3.I che fornisce il parametro in 
base alla regione in cui sorge la costruzione. 
 
La zona alla quale ci riferiamo è la zona 3, quindi: 
vb0 = 27 m/s 
a0 = 500 m 
ka = 0.020 1/s 
La densità dell’aria ρ si assume convenzionalmente pari a 1.25 kg/m3 
Pertanto la pressione cinetica di riferimento qb 
qb= 1/2∙ρvb
2 = 455.625 N/m2 
Classe di rugosità B 
Zona 3  III 
Kr=0.20    
Z0=0.10 m 
Zmin=5m 
Z=10.6m 
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Ct=1 
Ce(z)=Ce(zmin)       per z<zmin 
Ce(z)=kr
2ct ln(z/z0)∙[7+ct∙ln(z/z0)]     per z≥zmin 
Cd=1 
Cp +=0.8 
Cp - =0.4 
Ce=2.13 
P +=qbcecp(+)cd =776.38 N/m
2 
P -=qbcecp(-)cd = -388.19 N/m
2 
 
4.4.6 AZIONE DELLA NEVE 
Per la valutazione dell’influenza dell’azione della neve sulla costruzione, facciamo 
riferimento al capitol 3.4 delle NTC 08. Il carico provocato dalla neve sulle coperture 
viene valutato mediante la seguente espressione: 
qs=μi∙qsk∙CE∙Ct 
dove: 
qs è il carico neve sulla copertura; 
μi è il coefficiente di forma della copertura 
qsk è il valore caratteristico di riferimento del carico neve al suolo per un periodo di 
ritorno di 50 anni; 
CE è il coefficiente di esposizione 
Ct è il coefficiente termico 
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Il valore caratteristico del carico neve al suolo dipende dalle condizioni locali di 
clima e di esposizione, considerata la variabilità delle precipitazioni nevose da zona 
a zona. La normativa per la provincia di Lucca ad altitudine as≤200 m indica qsk= 1 
kN/m2. 
Per il coefficiente di esposizione CE si fa riferimento alla tabella 3.4.I delle NTC 08: 
 
Viste le caratteristiche dell’area assumiamo CE=1. 
Per il coefficiente termico Ct in mancanza di una specifica documentazione di studio 
assumiamo Ct=1 
Il coefficiente di forma μi nel caso in esame è pari a 0.8 in quanto l’angolo α delle 
falde risulta 21°. 
qs=0.8∙1∙1∙1=0.8 kN/m
2 
  
4.5 CONCLUSIONI SULLA MODELLAZIONE 
Di seguito entreremo nel merito dell’analisi dell’edificio, le vie da seguire nel caso di 
edificio esistente non sono univoche ma possono essere adottati metodi più o 
meno accurati. Andrà sicuramente fatta distinzione tra l’analisi dello stato di fatto e 
l’analisi dello stato di progetto, quindi del fabbricato dopo gli interventi previsti. La 
fase di modellazione deve essere ripetuta anche dopo l’intervento per poter 
valutare i miglioramenti apportati. A seconda della tipologia di edificio che stiamo 
considerando nella fase di analisi dello stato di fatto si può generalmente avere i 
seguenti casi: 
1) Edifici regolari con piani rigidi: Il modello 3D dell’edificio può essere 
analizzato con l’analisi statica lineare, non lineare e dinamica modale. In 
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alternativa nell’analisi è possibile utilizzare due modelli piani separati, uno 
per ciascuna direzione principale. 
2) Edifici non regolari con piani rigidi: Il modello 3D dell’edificio può essere 
analizzato con l’analisi statica non lineare oltre che con l’analisi dinamica 
modale. Nel caso di analisi statica non lineare è opportuno creare due 
modelli: un primo modello può essere costituito da forze proporzionali alla 
prima forma modale, modificando tale forma modale ad ogni step in cui si 
modifica la matrice di rigidezza per il progressivo degrado della struttura. Un 
secondo può essere costituito da forze proporzionali alla forma modale 
equivalente, valutata considerando tutti i modelli la cui massa totale 
partecipante nella direzione del sisma sia superiore all’85% della massa 
totale. 
3) Edifici non regolari con piani fortemente deformabili: E’ possibile utilizzare 
modelli 2D di tutte le pareti o insiemi di pareti giacenti in uno stesso piano, 
la cui dimensione maggiore è nella direzione considerata per il sisma, 
soggette a forze derivanti dai pesi relativi all’area di influenza del modello. I 
modelli 2D possono essere analizzati con l’analisi statica lineare con una 
sufficiente approssimazione se risultano regolari in altezza. In ogni caso sono 
comunque da preferire l’analisi statica non lineare o la dinamica modale. 
4) Edifici non regolari con uno o più piani rigidi ed altri piani deformabili: La 
presenza di uno o più piani assialmente rigidi impone un modello 3D. È 
possibile usare l’analisi statica non lineare o l’analisi dinamica modale.  
Oltre a descrivere le varie fasi di intervento volte ad eliminare le criticità riscontrate 
nell’edificio, questa tesi vuole anche indicare un procedimento corretto e valido al 
livello professionale, per la valutazione della bontà del modello strutturale dello 
stato di fatto. A tal proposito, oltre a verificare passo passo la validità degli output 
del programma, saranno confrontati i comportamenti e i risultati di un’analisi 
statica non lineare 3D complessiva con quelli di un’analisi statica non lineare per 
singolo paramento. L’obiettivo è quello di creare un modello 3D dello stato di fatto 
il più affidabile possibile, confortato dal riscontro dei risultati sul modello 2D di più 
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facile comprensione e soprattutto più veritiero e cautelativo nel caso di edifici privi 
di funzionamento scatolare. 
 
4.6 ANALISI DELLO STATO DI FATTO PER CARICHI GRAVITAZIONALI E 
DA VENTO 
 
Già per quanto riguarda l’analisi statica lineare non sismica si riscontrano delle 
carenze, in particolare per la presso flessione complanare e per la presso flessione 
ortogonale. Tali carenze non sono diffuse ma circoscritte ad alcuni elementi come si 
può vedere dalla percentuale di elementi verificati che è pari al 91.4% nel caso di 
presso flessione complanare e pari al 90.3% nel caso di presso flessione ortogonale.  
Prima di proseguire con la modellazione andiamo ad individuare sul modello gli 
elementi che non soddisfano la verifica. 
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Presso flessione complanare: 
 
Dalla rappresentazione si può individuare la crisi del maschio interno molto esile, 
già indicato come elemento critico nella fase di rilievo. Per quanto riguarda i maschi 
esterni la crisi è concentrata sui due elementi in prossimità delle aperture di 
maggiore luce, aperture che probabilmente sono state allargate in tempi successivi 
alla costruzione dell’edificio. Il risultato appare quindi in linea con quanto ci si può 
aspettare. 
 
 
 
 
 
101 
 
 
 
 
 
Presso flessione ortogonale: 
 
Sempre gli stessi elementi vanno in crisi anche per presso flessione ortogonale. Una 
causa dell’insuccesso della verifica è sicuramente anche dovuto alle eccentricità 
presenti. 
Anche se il comportamento risulta coerente con quanto ci si aspetta si effettua un 
controllo sulla correttezza e coerenza della schematizzazione, in modo da verificare 
la presenza di eventuali anomalie, come ad esempio nodi non vincolati o errori di 
assegnazioni dei carichi insite nel modello. Andiamo quindi a controllare 
spostamenti, tensioni sul terreno e diagramma di sforzo normale. 
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Spostamenti: 
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Tensioni sul terreno: 
 
 
Diagrammi sforzo normale: 
 
Dal diagramma di spostamento si verifica che le aste abbiano avuto un cinematismo 
congruente con i vincoli assegnati e che non ci siano errori di interazione tra esse. 
Dal diagramma delle tensioni sul terreno è possibile verificare che la struttura non 
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sia stata caricata in modo non uniforme. Le fondazioni scaricano in modo 
omogeneo i carichi sul terreno. Dal diagramma dello sforzo normale si verifica che 
tutti i maschi collaborino a scaricare il carico in fondazione. I diagrammi sono 
correttamente crescenti dalla copertura alle fondazioni. Possiamo quindi 
considerare la modellazione corretta. In tutti i diagrammi è facile individuare le zone 
più critiche dell’edificio coincidenti con la zona dove sono presenti gli elementi non 
verificati nell’analisi per carichi gravitazionali e da vento. 
 
4.7 ANALISI MODALE DELLO STATO DI FATTO 
Prima di addentrarci nell’analisi sismica statica non lineare, è buona norma 
controllare anche l’analisi modale in modo da avere un’idea delle deformate 
modali. In particolare si controllano i primi tre modi di vibrare: 
 
Primo modo: 
 
 
105 
 
 
Secondo modo: 
 
Nel primo modo di vibrare la struttura è traslazionale lungo X, nel secondo modo è 
traslazionale lungo Y. Questo comportamento è  compatibile con la struttura che è 
infatti costituita da maschi tendenzialmente di sezione costante per tutta la loro 
altezza, eccetto le irregolarità dovute agli ampliamenti delle aperture al piano terra. 
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Terzo modo: 
 
Il terzo modo è rotazionale e non vi sono particolari movimenti che possono far 
pensare ad errori di modellazione. Nella forma rotazionale, l’unico aspetto che si 
nota è che non viene mantenuto l’angolo retto tra pareti ortogonali ed è quanto ci 
si aspetta vista la caratteristica di non rigidezza degli impalcati. Soprattutto negli 
angoli estremi si nota che la deformata è più accentuata, questo a casusa della 
mancanza di pareti di controvento 
4.8 ANALISI STATICA NON LINEARE DELLO STATO DI FATTO 
Adesso che è stato corroborato il modello strutturale, è possibile addentrarci nel 
vivo dell’analisi statica non lineare dello stato di fatto; operazione di fondamentale 
importanza su fabbricati esistenti e che andrà ripetuta per l’edificio dopo 
l’intervento. 
4.8.1 PRINCIPI DEL METODO 
Negli edifici esistenti, realizzati secondo criteri e regole non ben conosciuti, 
assegnare un valore al coefficiente di struttura q è particolarmente difficile e vago. 
107 
 
Per questo motivo in questi casi si fa ricorso agli approcci non lineari, che 
prescindono dall’assegnazione del coefficiente di struttura. L’analisi statica non 
lineare fino a non molti anni fa era rilegata a solo strumento di ricerca scientifica, 
oggi è un importante ausilio nella pratica professionale. Tale analisi è stata recepita 
dalle moderne normative sismiche italiane ed estere e si basa sul controllo degli 
spostamenti (displacement based method). Il procedimento di verifica sul quale si 
basa il metodo, consiste nel confrontare la capacità di spostamento della struttura, 
determinata applicando ad essa una distribuzione di forze statiche ed 
incrementandole fino al collasso, con la richiesta di spostamento, cioè con lo 
spostamento massimo che la struttura dovrebbe subire durante l’evento sismico. 
(Curva di 
capacità) 
La curva di capacità della struttura, mette in relazione il taglio alla base e lo 
spostamento in testa della parete. È una caratteristica intrinseca della struttura e 
non dipende dall’input sismico, si utilizza per verificare l’idoneità antisismica della 
struttura. Può essere vista come uno strumento per semplificare la risposta 
complessa di un sistema a molti gradi di libertà, in un legame tipico di un oscillatore 
non lineare ad un grado di libertà. La creazione di questa curva richiede l’esecuzione 
di una analisi statica non lineare. In questo modo è possibile effettuare un 
confronto diretto con la domanda sismica rappresentata in termini di spettro di 
risposta. Usualmente (come anche nella modellazione fatta in questa tesi) si usa un 
modello a plasticità concentrata, cioè si prevede la formazione di cernienre 
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plastiche in punti predefiniti della struttura, solitamente gli estremi delle aste. Sono 
possibili anche modelli a plasticità diffusa, in questo caso l’asta viene divisa in conci 
con un legame momento-curvatura non lineare. L’analisi viene svolta assegnando in 
partenza una distribuzione di forze orizzontali, ottenuta moltiplicando le masse mi 
per un profilo di spostamenti φi. I valori delle forze sono incrementati in maniera 
proporzionale, controllando via via  la progressiva plasticizzazione delle sezioni. Da 
ogni punto della curva di capacità, individuato dal tagliante alla base e dallo 
spostamento del punto di controllo, si può risalire alla distribuzione delle forze ai 
diversi piani ed alla deformata laterale della parete. Il punto di controllo viene 
scelto dal progettista, generalmente si sceglie un punto in copertura. Per gli edifici 
in muratura è possibile proseguire l’analisi anche dopo la plasticizzazione di qualche 
elemento. A tale evento corrisponde l’annullamento della capacità dell’elemento 
considerato, con una conseguente ridistribuzione del tagliante. La curva può quindi 
presentare anche un ramo decrescente (softening) che corrisponde all’eliminazione 
di alcuni elementi resistenti. Agli elementi murari viene attribuito un 
comportamento bilineare elastico-perfettamente plastico, quindi con rigidezza 
tangente costante in fase elastica e nulla nella fase plastica. 
 
4.8.2 FASI DELL’ALGORITMO DI ANALISI STATICA NON LINEARE 
Si riportano di seguito le fasi dell’algoritmo di analisi statica non lineare: 
1) Si fissa una direzione di analisi (X o Y), ed una specifica distribuzione di forze, 
che determina i rapporti tra le forze via via incrementate ai vari piani. Il 
progressivo aumento del taglio alla base corrisponde quindi in aumenti delle 
forze di piano. Si fissa anche l’incremento del taglio ΔV. 
 
2) Viene risolta la struttura sottoposta ai carichi di gravità. 
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3) Si applica l’incremento di taglio golobale, distribuito tra i vari piani in forze 
legate tra loro da rapporti corrispondenti alla distribuzione prescelta. 
4) Calcolo delle sollecitazioni negli elementi, dovute alla combinazione del 
sistema di forze con i carichi verticali. Ad ogni passo, le sollecitazioni e gli 
spostamenti, che corrispondono all’incremento del taglio alla base, si 
sommano ai corrispondenti valori del passo precedente. Il passo (0) 
convenzionalmente si identifica con la struttura sollecitata dai soli carichi di 
gravità. Si ottengono così sollecitazioni e deformazioni complessive utilizzate 
ai punti 5) e 6). 
 
5) Calcolo del taglio alla base Vb e dello spostamento dc. La coppia di 
coordinate Vb e dc rappresenta un punto sulla curva di capacità. 
 
 
6) Verifica di sicurezza dei maschi murari: verifiche complanari 
(pressoflessione, taglio per scorrimento, taglio per fessurazione diagonale); 
verifiche ortogonali (pressoflessione ortogonale); deformazione per 
trazione. Nel caso di verifica soddisfatta, la configurazione vincolare interna 
dell’elemento rimane invariata. Nel caso di verifica non soddisfatta viene 
registrata la fine del campo elastico ed il passaggio alla fase plastica. Se il 
taglio (scorrimento o fessurazione diagonale) raggiunge il valore ultimo, nei 
successivi passi i contributi di resistenza devono essere nulli. Il taglio deve 
restare costante. La rigidezza a taglio secante si abbatterà 
progressivamente, mentre la rigidezza a taglio tangente si annulla. Per 
interpretare questo comportamento il maschio murario viene considerato 
come una biella (asta reagente solo a sforzo normale). Se la verifica a 
pressoflessione complanare non è soddisfatta alla base o in sommità 
dell’elemento, si predispone l’annullamento del momento flettente in tale 
sezione per i passi successivi. Per ottenere questo sistema viene inserito un 
vincolamento interno a cerniera. Se la verifica non è soddisfatta ad entrambi 
gli estremi vengono poste due cerniere e l’asta si trasforma in biella. 
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7) Si ripetono i passi 3),4),5),6) fino al raggiungimento, per almeno un maschio 
murario, di uno stato limite di collasso. 
 
 
8) Il raggiungimento dello stato limite di collasso di uno o più maschi murari 
determina una perdita di resistenza della struttura. Quando un’asta 
raggiunge il suo stato limite si riscontra un’immediata perdita di resistenza. 
In questo caso procedere con il procedimento incrementale non è possibile. 
Per definire la perdita di resistenza globale della struttura, e necessario 
ripetere il processo dal passo 2) al 7), utilizzando quindi un modello 
caratterizzato da uno schema statico variato. Si vengono così a costituire 
nuove curve di capacità (sotto-curve). 
 
9) La costruzione delle sotto-curve termina quando la struttura diviene labile o 
quando viene raggiunta una condizione globale limite inaccettabile. 
 
 
10) La curva di capacità finale, che tiene conto delle progressive perdite di 
capacità della struttura dovute alla plasticizzazione degli elementi resistenti, 
raccorda superiormente le varie curve con dei tratti verticali, in 
corrispondenza dei vari stati limite di collasso rilevati nel corso del processo. 
 
4.8.3 PARAMETRI DI INPUT DELL’ANALISI STATICA NON LINEARE 
La normativa NTC 2008 al punto 7.3.4.1 prevede di considerare almeno due 
distribuzioni di forze d’inerzia, ricadenti l’una nelle distribuzioni principali (gruppo 1) 
e l’altra nelle distribuzioni secondarie (gruppo 2). Le distribuzioni sono suddivise nel 
modo seguente: 
Gruppo 1: distribuzioni principali fisse (rapporti tra forze fissi nel corso del processo 
incrementale): 
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A) Lineare: forze proporzionali a quelle da utilizzarsi per l’analisi statica lineare 
B) Uni-modale: forze modali, proporzionali al prodotto delle masse per la 
deformata corrispondente al primo modo di vibrazione 
C) Dinamica: forze corrispondenti alla distribuzione delle forze modali calcolate 
con analisi dinamica lineare, tenendo conto di tutti i modi considerati 
D) Multi-modale: forze modali, proporzionali al prodotto delle masse per la 
deformata corrispondente ad una forma modale equivalente, tenendo conto 
di tutti i modi considerati. 
Gruppo 2: distribuzioni secondarie adattive (la distribuzione di forze viene 
aggiornata ad ogni evoluzione di rigidezza): 
E) Uniforme: forze proporzionali alle masse 
F) Uni-modale 
G) Dinamica 
H) Multi-modale 
Le distribuzioni A,B,C del gruppo 1 e E,F,G del gruppo 2 sono espressamente citate 
dalle NTC-08 al capitolo 7.3.4.1. Le distribuzioni D,H possono essere considerate 
distribuzioni multi-modali, alternative o complementari alle C e G. Per edifici in 
muratura nuovi, con impalcati rigidi, si considera almeno una distribuzione del 
gruppo 1 ed almeno una del gruppo 2 con le limitazioni previste dalla normativa: A 
e B sono applicabili solo se il modo di vibrare nella direzione considerata ha massa 
partecipante non inferiore al 60%, C solo se il periodo fondamentale è superiore a 
TC. Per edifici in muratura esistenti, invece, potranno essere utilizzate le 
distribuzioni A ed E indipendentemente dalla massa partecipante del primo modo. 
Oltre alle distribuzioni è necessario scegliere il metodo di valutazione delle masse 
per il calcolo del fattore di partecipazione modale, che consente la trasformazione 
da M-GDL ad 1-GDL. La riformulazione dell’analisi statica non lineare effettuata dal 
D.M. 14.1.2008 ha prodotto delle variazioni significative rispetto al testo normativo 
che precedentemente regolava l’analisi pushover. Tra le modifiche più rilevanti c’è 
appunto la modalità di calcolo del fattore di partecipazione modale Γ utilizzato in 
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analisi statica non lineare per associare al sistema strutturale reale (a più gradi di 
libertà) il sistema strutturale equivalente ad un grado di libertà. Nella prima opzione 
cioè Γ=
 !"
 !# al numeratore compaiono esclusivamente i prodotti delle masse 
traslazionali per lo spostamento nella direzione sismica. La quantità al 
denominatore, invece, indipendentemente dalla direzione sismica, comprende 
anche le inerzie torsionali. È possibile che il denominatore sia numericamente 
maggiore del numeratore, cioè risulti Γ≥1. Questo non può avvenire nella 
formulazione corrispondente alla seconda opzione Γ=
$%&'&
$%&'&( , dove si considerano 
esclusivamente le masse traslazionali nella direzione di analisi anche al 
denominatore. La scelta tra le due opzioni può comportare differenze rilevanti per 
la verifica in analisi pushover: è opportuno constatare che l’opzione Γ=
 !"
 !#  
corrisponde all’interpretazione lettarale del testo riportato in normativa al capitolo 
C7.3.5, ma l’opzione Γ=
$%&'&
$%&'&(  risulta in generale a favore di sicurezza, in quanto 
fornisce coefficienti di sicurezza minori, corrispondenti a minore capacità di 
spostamento per l’oscillatore monodimensionale equivalente.  
 Si riassumono sotto gli input dati secondo normativa: 
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4.8.4 RISULTATI DELL’ANALISI STATICA NON LINEARE DELLO STATO DI FATTO 
Si riportano ora i risultati dell’analisi statica non lineare seguendo l’iter, già 
precedentemente citato, per il quale saranno confrontati i comportamenti ed i 
risultati di un’analisi 3D complessiva con quelli di un’analisi per singolo paramento. 
 
I risultati dell’analisi sono espressi in funzione delle distribuzioni di forze (B ed E) e 
della direzione del sisma (+X,-X,+Y,-Y). Il valore sintetico di riferimento è l’indicatore 
di rischio che consiste nel rapporto tra la Domanda e la Capacità. Per tutti gli stati 
limite di riferimento (in questo caso SLV ed SLD) può essere espresso sia in termini 
di PGA che di TR. Come si vede i due valori non sono uguali data la non linearità del 
legame tra PGA e TR, ma in ogni caso sono contemporaneamente maggiori o minori 
di 1. Questi risultati saranno utilizzati nella fase successiva, particolarmente 
importante, quando saranno confrontati con quelli dell’edificio dopo gli interventi di 
miglioramento. 
Entriamo adesso nel merito del corretto procedimento. La struttura rimane la stessa 
delle precedenti analisi, grazie alle quali abbiamo potuto verificare la bontà della 
modellazione. Consideriamo la distribuzione di forze “B” (Uni-modale, forze 
corrispondenti al primo modo di vibrare) e la direzione +X e riportiamo la relativa 
curva di capacità Taglio/spostamento. 
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Muovendoci sulla curva possiamo visualizzare la sequenza con la quale i maschi 
murari si plasticizzano fino alla situazione ultima di collasso. 
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Per la verifica complessiva del miglioramento globale di un edificio ovviamente si 
deve ricorrere all’analisi 3D, da confrontare nello stato attuale e nello stato 
modificato. Per un ulteriore conferma dei risultati ottenuti si decide di effettuare la 
modellazione del singolo paramento 2D consentita dalla presenza di piani 
deformabili. Sfrutteremo questa possibilità di analisi 2D per verificare gli output 
dell’analisi ed anche per valutare successivamente interventi locali di 
miglioramento, come il consolidamento dei maschi murari. 
 
 
 
Isoliamo il paramento lato sud:  
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A partire dal modello tridimensionale sono state eliminate le pareti restanti, 
trattandosi di una modellazione piana è necessario avere cura prima di tutto dei 
vincoli. Poichè la parete è orientata lungo X bisogna impedire la traslazione lungo la 
direzione ortogonale Y, lungo la quale altrimenti risulterebbe svincolata. Si genera 
quindi il seguente modello strutturale, sicuramente di più facile comprensione 
rispetto al complesso modello strutturale generato nel modello tridimensionale. 
 
Il passo successivo è la definizione dei carichi, forse l’operazione più importante per 
ottenere dei risultati ben paragonabili tra 3D e 2D. I carichi in questo caso vanno 
assegnati separatamente per aree di influenza, ottenendo un carico al metro 
lineare. Più l’operazione viene fatta in modo accurato più i risultati saranno 
affidabili. 
Prima di procedere andiamo quindi a verificare (in condizioni di taglio alla base 
nullo) la reazione vincolare lungo Z alla base dei maschi murari sia nel 2D che nel 
3D. 
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La reazione vincolare lungo Z risulta essere 387 kN per il modello 3D e 393 kN per il 
modello 2D. Possiamo considerare lo scarto di 6 kN trascurabile e ripetere 
l’operazione per i restanti maschi murari in modo da essere sicuri di aver ripartito il 
carico correttamente secondo le aree di influenza. 
Si osserva ora il risultato dell’analisi pushover relativo alla singola parete, 
concentrando l’attenzione sull’andamento delle plasticizzazioni: 
 
La struttura è diventata labile per la plasticizzazione di tutti i maschi murari 
principali al piano terra, sia a taglio che a pressoflessione. Se si considera il modello 
globale originario, per la curva in direzione +X ed in corrispondenza dello stesso 
spostamento ultimo rilevato nell’analisi 2D (circa 12 mm), si nota che in sostanza 
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avvengono le stesse plasticizzazioni a meno di ulteriori plasticizzazioni anche delle 
pareti superiori, dovute all’interazione con le altre aste del modello tridimensionale. 
 
Come è stato fatto per la reazione vincolare lungo Z precedentemente, si va a 
verificare che la reazione vincolare lungo X che porta i maschi alla plasticizzazione 
sia la stessa nel modello 2D e 3D. Per i maschi riportati in figura si ottiene -76.1 kN 
per il 3D e -76.8 kN per il 2D. Risultati quindi coincidenti.  
  
 
Lo stesso procedimento viene fatto per il sisma in direzione Y.  
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CAPITOLO 5 (Ipotesi di intervento) 
 
5.1 IL RINFORZO STRUTTURALE 
Le murature costituenti il patrimonio edilizio italiano, come anche la muratura 
costituente il fabbricato in esame, sono spesso costituite da elementi lapidei di 
forma irregolare e mal collegati tra loro da malte di scarsa qualità, sia per resistenza 
che per composizione. Per questi tipi di muratura, gli effetti dovuti all’incuria, al 
tempo o ad eventi eccezionali, possono creare condizioni di dissesto legate sia al 
comportamento fuori piano delle pareti che al comportamento nel piano. Nel 
contesto di un recupero strutturale, il progetto di un intervento deve poter 
considerare sia il comportamento della costruzione nella sua globalità che la verifica 
delle prestazioni dei singoli elementi strutturali. I dissesti più comunemente 
osservati riguardano, infatti, meccanismi globali e meccanismi più localizzati, che 
possono interessare l’elemento strutturale nel suo insieme oppure coinvolgere la 
resistenza del muro nei termini in cui la sezione è organizzata ed in funzione della 
direzione della sollecitazione rispetto al piano della parete. Le tecniche di intervento 
possibili sono numerose, questa tesi si concentrerà sul rinforzo dei maschi murari e 
sul rinforzo degli orizzontamenti. In generale i requisiti richiesti agli interventi di 
consolidamento riguardano: 
- Ripristino delle condizioni di sicurezza 
- Miglioramento delle caratteristiche meccaniche 
- Compatibilità meccanico-strutturale e chimico-fisica dei materiali impiegati 
- Durabilità 
- Reversibilità dell’intervento nel caso di costruzioni di interesse storico 
Il progetto e la messa in opera di una tecnica di intervento deve essere effettuata 
attraverso le seguenti fasi di studio: 
- Conoscenza del supporto originario 
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- Conoscenza del comportamento della struttura muraria prima e dopo 
l’intervento 
- Scelta dell’intervento con l’impiego di materiali compatibili con il supporto 
murario che non alterino in maniera eccessiva il comportamento originario. 
- Particolare attenzione all’ esecuzione della tecnica, la buona riuscita 
dell’intervento oltre che da un’adeguata progettazione, dipende anche da 
una corretta esecuzione. L’inaccuratezza della pratica costruttiva, dovuta 
alla mancanza di adeguate direttive, può addirittura portare a situazioni 
peggiorative dell’esistente. 
- Verifica dell’efficacia dell’intervento 
 
5.2 RIFERIMENTI NORMATIVI  
La normativa nazionale per quanto riguarda il tema delle riparazioni  per costruzioni 
in muratura risulta relativamente recente. A partire infatti dagli eventi sismici che 
hanno colpito il Friuli nel 1976, sono state emanate una serie di norme, che 
tutt’oggi sono prive di un valido riferimento a procedure sperimentali ben 
collaudate tali da garantire l’efficacia delle tecniche di consolidamento proposte. 
Questo è anche dovuto al fatto che le norme emanate in tale occasione furono delle 
“norme di emergenza”. Prima di esse la normativa faceva riferimento al Decreto 
Ministeriale del 3 Marzo 1975 “Approvazione delle norme tecniche per le 
costruzioni in zone sismiche” che si limitava a citare le possibili techiche di 
intervento, senza ulteriori approfondimenti. Le norme e le raccomandazioni in 
materia di ricostruzione in zone sismiche sono state emanate cronologicamente in 
tempi precedenti rispetto alla specifica normativa sulla muratura, emanata nel 
1987. Tale normativa giungeva finalmente a coprire una grave lacuna legislativa nel 
campo delle costruzioni, rimaneva però insufficiente la trattazione degli interventi 
sugli edifici esistenti. Anche oggi la normativa recente non suggerisce un criterio 
specifico in base al quale valutare la necessità di un internvento di rinforzo; inoltre, 
una volta deciso di intervenire sull’edificio, non vengono fornite indicazioni 
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adeguate che consentano di scegliere la tecnica più adeguata al caso di studio o 
criteri per la misura del consolidamento. Le tecniche proposte, inoltre, non sono 
accompagnate da solide basi sperimentali che garantiscano l’efficacia delle tecniche 
proposte. Queste lacune normative contribuisce fortemente al rischio di esecuzione 
di interventi indiscriminati che oltre a poter alterare in modo evidente le 
caratteristiche degli edifici, possono rivelarsi addirittura dannosi. Si riportano di 
seguito in ordine cronologico le norme riguardanti le tecniche di intervento per il 
recupero degli edifici in muratura: 
- D.M. 3 marzo 1975 “Approvazione delle norme tecniche per le costruzioni in 
zone sismiche” 
- Legge Regionale 20 giugno 1977 n.30 “Documentazione tecnica per la 
progettazione e direzione delle opere di riparazione degli edifici” (Emessa 
dalla Segreteria Generale Straordinaria della Regione Autonoma Friuli 
Venezia Giulia dopo il sisma del Friuli del 1976) 
- D.M.LL.PP. 2 Luglio 1981 “Normativa per la riparazione ed il rafforzamento 
degli edifici danneggiati dal sisma nelle regioni Basilicata, Campania e Puglia” 
- Circolare M.LL.PP. 30 Luglio 1981 n°21745 “Istruzioni relativa alla normativa 
tecnica per la riparazione ed il rafforzamento degli edifici in muratura 
danneggiati dal sisma” 
- Ordinanza n°230 del 5 Giugno 1984 “Disciplina dei criteri e delle modalità in 
ordine alla riattazione degli edifici e delle opere danneggiate dai terremoti 
del 7 ed 11 maggio 1984” 
- D.M.LL.PP 20 Novembre 1987 “Norme tecniche per la progettazione, 
esecuzione e collaudo degli edifici in muratura e per il loro consolidamento” 
- Circolare M.LL.PP. 4 Gennaio 1989, n°30787 “Istruzioni in merito alle norme 
tecniche per la progettazione, esecuzione e collaudo degli edifici in muratura 
e per il loro consolidamento” 
- D.M.LL.PP. 16 Gennaio 1996 “Norme tecniche per le costruzioni in zone 
sismiche” 
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- Circolare M.LL.PP. n. 65/AA.G. del 10 Aprile 1997 “Istruzioni per 
l’applicazione delle norme tecniche per le costruzioni in zone sismiche” 
 
5.3 RINFORZO STRUTTURALE DEI MASCHI MURARI 
Le tecniche di intervento potenzialmente applicabili alle strutture murarie sono 
molteplici. Le tipologie a disposizione possono classificarsi in base all’uso di 
materiali e tecniche tradizionali e materiali e tecniche più innovative. Altro aspetto 
tipologico importante è la possibilità di operare senza asportazione del materiale 
originario e senza l’alterazione dell’aspetto esteriore. Gli interventi destinati al 
consolidamento dei maschi murari, e alle murature in generale sono: 
-Sostruzione: sostituzione degli elementi degradati e ricostruzione locale 
-Iniezione: riempimento di vuoti e cucitura delle fessure mediante immissione di 
miscele fluide entro fori praticati nella muratura. 
-Intonaci armati: placcaggi mediante reti elettrosaldate spruzzate con betoncini 
cementizi. 
-Ristilatura dei giunti di malta: rimozione della malta degradata e sostituzione di 
questa con malte o materiali di caratteristiche migliori. 
-Tessuti in fibrorinforzato (FRP): Tecnica di crescente diffusione ed interesse, 
realizzata mediante applicazione di strisce di materiali in fibra (di carbonio, vetro, 
aramide ecc) con resine sulle murature. 
In generale, i requisiti richiesti agli interventi di consolidamento riguardano aspetti 
quali il ripristino delle condizioni di sicurezza, quindi un certo raggiungimento 
dell’affidabilità strutturale; il miglioramento delle caratteristiche meccaniche, 
obiettivo non sempre raggiungibile essendo funzione del grado di danneggiamento 
presente; compatibilità meccanico-strutturale per garantire la minima alterazione 
delle caratteristiche originarie e chimico-fisica, per evitare ulteriori degradi; 
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durabilità del materiale impiegato; reversibilità, quindi costruzioni recuperabili nella 
loro originalità. 
In questa tesi verranno confrontati due metodi di rinforzo dei maschi murari che 
sono il rinforzo con rete elettrosaldata e betoncino ed il rinforzo con rete in fibra e 
calce idraulica naturale. 
 
5.4 RINFORZO CON RETE ELETTROSALDATA E BETONCINO 
Dopo aver analizzato la struttura tramite rilievo ed analisi e dopo aver individuato 
quelle che sono le carenze, è necessario pensare ad un rinforzo mirato. Per prima 
cosa ci occuperemo del rinforzo delle murature portanti, quindi quei maschi murari 
che nell’analisi sono risultati deboli ai meccanismi di pressoflessione e taglio. Fino a 
non molto tempo fa (ed in alcuni casi ancora oggi) la soluzione classica per un 
rinforzo di questo genere era l’intonaco armato con rete elettrosaldata e betoncino. 
 
La tecnica consiste nella realizzazione di due lastre in calcestruzzo armate con 
armature metalliche, disposte sulle superfici delle pareti e collegate tra loro con 
barre passanti attraverso la muratura. Non è da considerare efficace il rinforzo su 
una sola faccia della parete o il rinforzo su entrambe le facce ma non collegate. La 
normativa per definire i parametri meccanici equivalenti indica un coefficiente 
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riportato nella seguente tabella C8A.2.2 da applicare sia ai parametri di resistenza 
(fm e τ0), sia ai moduli elastici (E e G). 
 
In genere queste lastre armate hanno uno spessore variabile da 3 a 7 cm e il peso 
notevole comporta un incremento delle masse e delle rigidezze del fabbricato. 
La realizzazione delle lastre armate può essere effettuata con uno dei seguenti 
sistemi costruttivi: 
1) Getto di conglomerato cementizio, con spessore non inferiore a 5cm, 
armato con ferri φ8 verticali ed orizzontali ad interasse di 20 cm; 
2) Intonaco con malta cementizia, di spessore minimo di 3 cm armato con reti 
metalliche elettrosaldate costituite da ferri φ4 o φ6 con maglia 10x10 cm; 
3) Applicazione a spruzzo di malta cementizia, a elevato dosaggio di cemento 
fino a realizzare uno spessore minimo di 3 cm, previa applicazione alla 
muratura di rete metallica con maglia 10x10 cm. 
Di fondamentale importanza per garantire l’efficacia dell’intervento e l’effetto di 
confinamento è anche l’inserimento di tiranti passanti. In genere sono costituiti da 
tondini per cemento armato ad aderenza migliorata da 4 a 8 mm di diametro. Il loro 
numero può variare a seconda dei casi, è buona norma non scendere sotto i quattro 
tiranti per metro quadro. 
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Per ognuna di queste tre tecniche elencate è necessario asportare il vecchio 
intonaco, lavare e saturare con acqua la muratura e riempire le fessure 
macroscopiche con malta cementizia. 
 
L’intonaco armato consente di migliorare le caratteristiche di resistenza 
dell’apparato murario, grazie all’incremento di sezione resistente apportato dalle 
lastre e grazie all’effetto di confinamento sulla muratura degradata. Risulta una 
metodologia di rinforzo perseguibile in quei casi in cui le murature hanno raggiunto 
uno stato tale di degrado che altre tecniche come le iniezioni o la sostruzione 
muraria non possono consolidare. L’intonaco armato è stato ampliamente utilizzato 
visto il basso costo dei materiali utilizzati, l’impiego di attrezzature ordinarie per le 
normali operazioni di intonacatura e la facilità di esecuzione che non richiede 
manodopera specializzata. Oggi questo tipo di rinforzo fa riscontrare diverse 
problematiche nelle murature rinforzate con esso. L’utilizzo di intonaci cementizi 
armati costituisce una rilevante fonte di danni per le murature esistenti in quanto 
apporta incrementi di rigidezza notevoli determinati dagli elevati moduli elastici del 
betoncino utilizzato. Si riscontrano inoltre quadri fessurativi con distacchi ed 
espulsioni derivanti dall’aumento di volume delle armature generato dalla 
corrosione e dall’incompatibilità chimico-fisica tra i supporti murari e il cemento 
Portland. Le problematiche maggiori sono state individuate nei casi di interventi 
localizzati limitati ad alcune parti di edificio che si ritrovano ad avere una rigidezza 
molto maggiore delle restanti parti, con un conseguente scompenso ed alterazione 
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del comportamento statico e dinamico dell’intero complesso edificato. Come 
conseguenza di questi risultati il 12 ottobre 2007 all’interno della “Direttiva del 
Presidente del Consiglio dei Ministri per la valutazione e riduzione del rischio 
sismico del patrimonio culturale” l’intervento di consolidamento murario con 
intonaco armato con reti elettrosaldate viene definito “invasivo e non coerente con 
i principi della conservazione”. Oltre a queste problematiche è da considerarsi non 
reversibile. 
 
5.5 RINFORZO CON RETE IN FIBRA DI BASALTO E CALCE IDRAULICA 
NATURALE 
Tradizionalmente il rinforzo e il consolidamento degli edifici, sia in cemento armato 
che in muratura, sono sempre stati eseguiti con interventi che spesso prevedevano 
la variazione della geometria statica dell’elemento strutturale con ringrossi 
significativi della sezione. Questa tipologia di rinforzi, garantisce si un aumento delle 
prestazioni meccaniche statiche dell’elemento strutturale, ma per contro non risulta 
altrettanto benefico quando oltre che all’azione statica entra in gioco quella 
dinamica. L’approccio attuale nel consolidamento e rinforzo, recepito nel D.M. 
14.1.08 e confermato dalle recenti osservazioni in occasione degli ultimi eventi 
sismici come L’Aquila nel 2009 ed Emilia nel 2012, evidenzia la necessità diffusa di 
adeguare le strutture esistenti mediante l’applicazione di rinforzi che siano efficaci 
ma al tempo stesso realizzati rispettando l’identità statica, architettonica e storica 
del manufatto. Durante la sollecitazione dinamica, infatti, un tipo di consolidamento 
come la rete elettrosaldata e betoncino che apporta un aumento geometrico della 
sezione, porta ad un aumento delle masse in gioco per l’intero edificio. Questo 
aspetto può risultare più deleterio rispetto all’utilizzo di tecnologie che siano in 
grado di garantire un aumento della resistenza e duttilità senza però alterare le 
masse sismiche. L’approccio moderno è quindi quello volto a sistemi di rinforzo che 
siano leggeri e performanti in modo da svolgere la loro azione senza andare ad 
alterare in negativo il comportamento in caso di azioni dinamiche. 
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Per intervenire quindi in modo efficace e non invasivo scegliamo di utilizzare la 
tecnologia dei materiali compositi. In particolare per quanto riguarda il rinforzo dei 
maschi murari si utilizzerà il sistema della Kerakoll di placcaggio diffuso con rete in 
fibra di basalto e acciaio inox e geomalta di pura calce idraulica naturale. 
 
La rete GeoSteel Grid 400 è una rete biassiale bilanciata in fibra di basalto, trattata 
in modo da essere alcali-resistente con resina all’acqua priva di solventi. La matrice 
di supporto può essere liberamente scelta dal progettista tra GeoCalce Fino, 
Geolite, o Geolite Gel. La rete di rinforzo ha il vantaggio di essere molto 
maneggevole, facilmente lavorabile e soprattutto facilmente installabile su qualsiasi 
geometria di supporto opportunamente preparato, aspetto molto importante 
quando si va ad intervenire su superfici caratterizzate da murature irregolari. Come 
matrice, per l’intervento che andiamo a progettare, la scelta ricade su GeoCalce 
Fino, idoneo per l’applicazione su elementi strutturali in muratura di mattoni, pietra 
naturale, tufo, cannicciato e supporti che in generale richiedono una buona 
traspirabilità. 
Caratteristiche rete Geosteel grid 400:  
Acciaio inox AISI 304 
- Resistenza a trazione del filo >750 Mpa 
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- Modulo elastico E>200 Gpa 
Fibra di basalto 
- Resistenza a trazione > 3000 Mpa 
- Modulo elastico E>87 Gpa 
Dimensioni maglia 9X9mm 
Massa complessiva 500 g/m2 
La realizzazione dell’intervento si svolge nelle seguenti fasi: 
1)Preparazione del supporto, pulizia della superficie fino alla messa a nudo degli 
elementi strutturali e soffiatura della parete mediante aria compressa per 
asportazione dei detriti. 
2) Stesura di un primo strato dello spessore medio di 3-5mm di geomalta 
“GEOCALCE FINO”. Caratteristiche malta: resistenza a compressione a 28gg > 15 
N/mm2, coefficiente di resistenza al vapore acqueo (μ) > 16, modulo elastico statico 
9 Gpa, adesione al supporto a 28gg > 1 N/mm2 
 
3)Posa della rete GEOSTEEL GRID 400 biassiale in fibra di basalto e acciaio inox, con 
speciale trattamento alcaliresistente. La rete deve essere applicata esercitando 
un’energica pressione con la spatola, avendo cura di garantire una completa 
impregnazione del tessuto ed evitare la possibile formazione di vuoti o bolle d’aria 
che possono compromettere l’adesione del tessuto alla matrice. 
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4)Si provvede a tagliare il tessuto GEOSTEEL GRID 400 al livello del foro di iniezione. 
 
 
5)Per garantire una migliore efficacia del sistema di supporto e ottenere un buon 
ancoraggio, si provvede alla realizzazione di sistemi di connessione utulizzando il 
tessuto GEOSTEEL G2000 pretagliato. 
     
6)L’applicazione si conclude con la rasatura finale protettiva di circa 3 – 5 mm di 
spessore sempre realizzata con GEOCALCE FINO. In questo modo il rinforzo viene 
totalmente inglobato e vengono chiusi gli eventuali vuoti sottostanti. 
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La muratura così rinforzata presenterà la seguente stratigrafia: 
 
1) Primo strato di GeoCalce Fino dello spessore di circa 3-5mm per un peso di 
14 kg/m2 per ogni cm di spessore 
2) Rete di rinforzo GeoSteel Grid 400 
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3) Iniettore e connettore GeoSteel, connessione a fiocco ricavato direttamente 
dai tessuti in fibra di acciaio galvanizzato GeoSteel Hardwire ad alta 
resistenza. 
4) Geocalce Fluido, Geomalta naturale strutturale traspirante a base di calce 
naturale NHL 3.5 e Geolegante minerale.  
5) Secondo strato di Geocalce Fino dello spessore di circa 3-5mm per un peso 
di 14 kg/m2 per ogni centimetro di spessore. 
6) Biocalce Intonachino Fino, rasante naturale di pura calce naturale NHL 3.5 
per la finitura a grana fine del peso di 1.6 kg/m2 per ogni mm di spessore. 
7) Biocalce Silicato Puro, intonachino naturale a base di puro silicato di potassio 
stabilizzato. 
I punti 6 e 7 riguardano il ciclo di finitura decorativa, il rinforzo strutturale si limita ai 
punti da 1 a 5. 
 
 
 5.5.1 CONFRONTO PRESTAZIONALE CON BETONCINO ARMATO 
Di seguito si riportano i risultati emersi dalla campagna di indagini sperimentali, 
effettuata dalla società EXPIN S.r.l. –Advanced structural control- Spin-off 
dell’Università di Padova, con sede operativa in via Panà 56 Noventa Padovana (PD), 
presso il cantiere sito in via della Genca a L’Aquila. Le indagini specialistiche sono 
state condotte confrontando la risposta meccanica della muratura nella fase 
originaria e consolidata. In particolare sono state eseguite prove diagonali nelle 
murature per la caratterizzazione meccanica delle stesse, sia su elementi rinforzati 
che non rinforzati. L’indagine ha riguardato per l’appunto i materiali compositi della 
Kerakoll formati da rete biassiale bilanciata in fibra di basalto e microfili di acciaio 
Inox AISI 304 “GeoSteel Grid 400” e matrice inorganica a base di calce idraulica 
naturale “GeoCalce Fino” abbinati a connettori a fiocco realizzati con “GeoSteel 
G600” in fibra di acciaio galvanizzato iniettati con “Geocalce Fluido”. I pannelli 
confrontati presentano le seguenti caratteristiche: 
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- PP: pannello in pietra non rinforzato; 
- PC pannello in pietra rinforzato a 30 giorni dall’applicazione dell’intervento; 
- PB pannello in pietra rinforzato con betoncino armato e rete elettrosaldata 
La prova eseguita è di tipo diagonale, effettuata per determinare la rigidezza e 
resistenza a taglio, parametri che governano in maniera sostanziale la performance 
sismica delle pareti. Le prove diagonali rappresentano un metodo di indagine di tipo 
distruttivo, l’esecuzione consiste nell’isolare un pannello di forma quadrata da una 
parete muraria, mediante tagli realizzati con filo diamantato o sega circolare. 
L’azione di compressione è applicata mediante martinetti idraulici disposti su uno 
spigolo del pannello ed è contrastata in corrispondenza dello spigolo opposto. 
Durante la porva vengono acquisite le informazioni lungo le diagonali del pannello, 
mediante trasduttori di spostamento posizionati su entrambi i lati del pannello, ed i 
carichi applicati mediante trasduttore di pressione collegato in serie ai tre 
martinetti di carico. I dati sono quindi rilevati mediante una centralina elettronica di 
acquisizione e salvati su file. 
Si riportano di seguito i risultati conclusivi che hanno permesso di evidenziare 
l’efficacia dell’intervento proposto: 
 
ID Tipologia Resistenza a 
trazione ft 
[N/mm
2
] 
Resistenza a 
taglio 
[N/mm
2
] 
Modulo di 
elasticità 
tangenziale G 
[N/mm
2
] 
PP Non rinforzata 0.063 0.042 420 
PC Rinforzato con 
rete in 
materiale 
composito 
0.358 0.238 1551 
PB Rinforzato con 
betoncino 
armato 
0.157 0.105 1050 
 
Riassunto dei risultati emersi dalle prove diagonali 
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ID Resistenza a 
taglio 
[N/mm
2
] 
Incremento 
resistenza a 
taglio 
Modulo di 
elasticità 
tangenziale G 
[N/mm
2
] 
Incremeto di 
G 
PP 0.042 - 420 - 
PB 0.105 2.5 1050 2.5 
PC 0.238 5.6 1551 3.7 
 
Rissunto dei risultati e degli incrementi ottenuti 
I risultati delle analisi sperimentali dimostrano che il rinforzo con la rete in fibra di 
basalto e acciaio inox migliora le caratteristiche della muratura di partenza in 
misura nettamente superiore rispetto al betoncino armato. Per il betoncino armato 
la normativa alla tabella C.8A 2.2 della circolare indica come coefficiente correttivo 
dei parametri meccanici per la muratura in pietrame 2.5. La prova sperimentale ha 
portato ad un risultatto di 5.6 per quanto riguarda l’incremento di resistenza a 
taglio e 3.7 per quanto riguarda il modulo di elasticità tangenziale G utilizzando la 
rete in fibra di basalto e acciaio inox. Il progettista quindi, scegliendo di utilizare il 
coefficiente correttivo proprio del betoncino armato suggerito dalla normativa 
anche nel caso di intervento con materiale composito si trova ad operare a favore di 
sicurezza.  
 
5.5.2 CONFRONTO DELL’INCREMENTO DI MASSE RISPETTO AL BETONCINO 
ARMATO 
Particolarmente interessante è valutare il minor impatto in termini di incremento di 
massa di questa soluzione con il betoncino armato. Per il confronto consideriamo 
l’intervento su entrambe le facce della muratura per una dimensione di  1 m2. 
- Rete elettrosaldata e betoncino: 
Il peso dell’intonaco così armato risulta pari a circa 2000 kg/m3, ipotizzando di 
intervenire con uno spessore di 5cm si ottiene 
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2000kg/m3 ∙0.05m=100 kg/m2 
Considerando entrambe le facce della muratura 
100kg/m2 ∙2=200 kg/m2 
- Rete in fibra di basalto e calce idraulica naturale: 
Due strati di Geocalce Fino da 5 mm  14kg/m2 
Rete Geosteel grid 400  0.5 kg/m2 
14kg/m2+0.5kg/m2=14.5kg/m2 
Considerando entrambe le facce della muratura 
14.5kg/m2∙2=29kg/m2 
La differenza in termini di peso è evidente, l’intervento con la rete in fibra di basalto 
e calce idraulica naturale con 29 kg/m2 comporta un aumento di massa trascurabile 
dal punto di vista statico e sismico, mentre la rete elettrosaldata e betoncino con 
200 kg/m2 comporta un discreto aumento delle masse. Ottenere un incremento di 
masse non rilevante è un aspetto molto importante sia dal punto di vista statico che 
dimamico. Incrementando le masse infatti gli elementi che ne risentono 
maggiormente sono le fondazioni, spesso dimensionate in modo piuttosto empirico 
e poco efficace negli edifici esistenti. Potrebbe quindi essere necessario intervenire 
su di esse per cautelarsi nei confronti dell’aumento di masse dopo l’intervento che 
potrebbe portare a dissesti del fabbricato. Bisogna però considerare che in un 
edificio esistente andare a lavorare sulle fondazioni è un’operazione estremamente 
delicata, per questi aspetti quindi è molto vantaggioso non incrementare i carichi 
che a loro sarebbero destinati. 
 
TIPOLOGIA RINFORZO PESO [kg/m
2
] DIFFERENZA [kg/m
2
] 
Betoncino armato 200 - 
Rete in fibra di basalto e 
calce idraulica naturale 
29 171 
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5.5.3 CONFRONTO ECONOMICO CON BETONCINO ARMATO 
Oltre al confronto in termini prestazionali e di invasività di intervento è interessante 
confrontare le due soluzioni di rinforzo della muratura dal punto di vista economico. 
- Intervento con betoncino armato: 
Dal bollettino degli ingegneri si fa riferimento ad un intervento di 1 mq su entrambe 
le facce della muratura da consolidare. Per lo spessore del betoncino si considerano 
3 cm. La rete elettrosaldata di maglia 10X10 cm φ6 collegata al supporto con 5 
tondini al mq φ6. 
Le fasi di intervento sono: 
1) Demolizione intonaco esistente 
2) Pulizia della muratura con spazzola o idropulitrice 
3) Fornitura e posa in opera di ancoraggi con resina chimica 
4) Applicazione della rete elettrosaldata 
5) Fornitura e posa in opera di betoncino cementizio 
Fasi 1) e 2)  10 euro/mq 
Fasi 3),4),5)  151.50 euro/mq 
Totale intrervento 161.50 euro/mq 
(Prezzi medi riferiti al 1/10/2012 per la provincia di Lucca) 
 
- Intervento con rete in fibra di basalto e calce idraulica naturale: 
Dal catalogo Kerakoll si fa riferimento ad un intervento di 1 mq su entrambe le facce 
della muratura da consolidare.  
Le fasi dell’intervento sono: 
1) Demolizione intonaco esistente 
136 
 
2) Pulizia della muratura con spazzola o idropulitrice 
3) Fornitura e posa in opera del primo strato di GeoCalce Fino (10.06 euro) 
4) Fornitura e posa in opera rete in fibra di basalto e acciaio inox (57.72 euro) 
5) Fornitura e posa in opera del secondo strato di geocalce Fino (7.60 euro) 
6) Realizzazione di 4 fori per alloggiare i connettori (4.92 euro) 
7) Fornitura e posa in opera del sistema di connessione (31.8 euro) 
8) Inghisaggio del sistema di connessione (7.56 euro) 
Fasi 1) e 2)  10 euro/mq 
Fasi 3),4),5),6),7),8)  119.60 euro/mq 
Totale intervento 129.60 euro/mq 
 
TABELLA RIASSUNTIVA CONFRONTO ECONOMICO 
Intervento con betoncino 161.50 EURO/MQ 
Intervento con rete in fibra di basalto e 
calce idraulica naturale 
129.60 EURO/MQ 
Differenza 31.90 EURO/MQ 
 
Dall’analisi dei costi dei due interventi è risultata una differenza di 31.90 euro/mq 
tra le due tipologie. Questa analisi dei costi conferma quanto detto 
precedentemente, l’intervento con betoncino armato, oltre a presentare le 
problematiche già citate non è nemmeno conveniente dal punto di vista economico. 
 
5.6 RINFORZO STRUTTURALE SOLAIO 
I solai sui quali intervenire, come visto dal rilievo, sono riconducibili alla tipologia 
“solai in acciaio”, in particolare nel caso esaminato ci troviamo di fronte alla 
tipologia con voltine ed alla tipologia con tavelloni. In entrambi questi casi la tecnica 
di consolidamento rimane sempre la stessa. 
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Nel caso di solaio in acciaio con voltine l’effetto arco è garantito da blocchi 
opportunamente sagomati detti “volterrane” o laterizi a profilo curvilineo. 
Solitamente le prestazioni meccaniche in termini di portata non sono elevate. Il 
caso di solai in acciaio con tavelloni rappresenta una soluzione più moderna rispetto 
al solaio con voltine. Il riempimento tra le travi è effettuato mediante tavelle in 
laterizio. Anche essi non sono caratterizzati da prestazioni meccaniche in termini di 
portata particolarmente buone. I solai presenti nel fabbricato necessitano tutti di 
interventi strutturali di consolidamento volti ad aumentare la capacità portante e a 
renderli rigidi nel loro piano, in modo da contribuire al funzionamento scatolare 
dell’edificio. La soluzione proposta prevede di sostituire il materiale di livellamento 
con prodotti leggeri e caratterizzati da una ridotta quantità d’acqua nell’impasto. 
Successivamente si procede al fissaggio dei connettori Tecnaria sulle putrelle ed il 
getto della soletta in calcestruzzo. La composizione chimica delle putrelle in ferro 
esistenti rende difficoltosa la saldatura di elementi metallici, ostacolata anche dalla 
presenza di polvere, ossidazioni e malta. Il problema viene risolto con il fissaggio a 
freddo dei connettori poichè i chiodi penetrano direttamente nell’acciaio. La 
struttura mista così realizzata sfrutta al meglio le caratteristiche dei due materiali, 
acciaio e calcestruzzo, incrementando le prestazioni sia per quanto riguarda la 
resistenza sia per quanto riguarda la rigidezza. Questo tipo di consolidamento è 
stato sviluppato in tempi abbastanza recenti, circa all’inizio degli anni 90 ed ha 
sempre fornito ottime prestazioni e nessuna problematica nel tempo. 
I connettori sono costituiti da: 
1) un gambo con testa ottenuta a freddo da una barra di acciaio di diametro 
nominale 12 mm; 
2) Una piastra di base rettangolare di dimensioni 38X54 mm di spessore 4 mm 
ottenuta tramite stampaggio. Il connettore a piolo e la piastra di base sono 
uniti tramite ricalco a freddo 
3) Due chiodi che passano attraverso i due fori della piastra 
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I connettori dell’altezza di 4 cm sono annegati in una soletta collaborante in 
calcestruzzo di spessore  5 cm armata con una rete elettrosaldata di diametro φ8 e 
maglia 20X20 cm. La normativa NTC 08 infatti al capitolo 7.2.6. considera i solai 
infinitamente rigidi nel piano a condizione che sia presenta una soletta in cemento 
armato di almeno 5 cm di spessore collegata da connettori a taglio agli elementi 
strutturali in acciaio o in legno. 
 
 
Connettore tecnaria, immagine da catalogo 
Per l’intervento si ipotizza l’utilizzo di connettori Tecnaria CTF 12/40. Per questo 
tipo di connettori il valore di resistenza allo scorrimento è pari a 22.5 kN, valore 
riscontrato dal Laboratorio dell’Università degli Studi di Padova, Facoltà di 
Ingegneria. 
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Chiodatrice a sparo Split P560 
Il fissaggio dei connettori alle travi d’acciaio costituenti il solaio non avviene, come 
già detto, tramite saldatura; i chiodi di ancoraggio vengono sparati con apposita 
chiodatrice a sparo. 
I solai dopo intervento, per quanto riguarda la parte strutturale, presenteranno la 
seguente stratigrafia: 
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- Costo di un connettore CTF040: 2.60 euro 
- Costo noleggio chiodatrice a sparo SPIT 560 per due settimane: 150 euro 
Il rinforzo deve essere eseguito sui solai di piano primo e piano secondo, la 
superficie totale è di 314.5 mq. Per tale superficie sono necessari circa 1000 
connettori. 
- Costo connettori necessari: 2600 euro 
Questo tipo di intervento di irrigidimento dei solai nel piano ed un eventuale 
cordolo in calcestruzzo armato (non in breccia ma in aderenza) ed opportunamente 
collegato alla muratura esistente, consentono di considerare il solaio rigido nel 
piano ed aumentano la funzionalità scatolare dell’edificio. Al fine di svolgere tale 
intervento si considera di effettuare una demolizione del laterizio del solaio per una 
larghezza di 30 cm perimetralmente alle pareti portanti del fabbricato. Il cordolo in 
cemento armato si ipotizza di dimensioni 25X20 cm ed armato con quattro barre 
φ16 e staffe φ8 ed applicato ai piani primo e secondo. In un solaio misto con 
connettori e soletta in calcestruzzo, per garantire la continuità strutturale tra gli 
elementi, è opportuno realizzare un collegamento tra la soletta e la muratura. Per 
fare ciò si sceglie un collegamento puntuale con l’utilizzo di barre ad aderenza 
migliorata. Sempre la Tecnaria fornisce la resina RTEC400, un formulato epossidico 
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bi-componente ad elevato valore di aderenza per fissaggi su calcestruzzo, muratura 
e legno. Per un efficace ancoraggio è necessario realizzare un foro inclinato verso il 
basso nelle murature perimetrali all’altezza della soletta, iniettare in esso la resina 
ed inserire la barra ad aderenza migliorata in acciaio. 
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CAPITOLO 6 (Analisi strutturale dello stato modificato) 
 
6.1 ANALISI STATICA NON LINEARE DELLO STATO MODIFICATO 
L’analisi dello stato modificato è stata eseguita tenendo conto dei miglioramenti 
apportati alla struttura. In particolare l’intervento ipotizzato sui solai consente di 
poterli considerare rigidi nel loro piano, opzione di input che è stata cambiata nel 
modello oggetto di interventi rispetto al modello precedente relativo allo stato 
attuale. 
L’intervento riguardante i maschi murari è stato eseguito per tentativi in modo da 
scegliere la soluzione con il miglior rapporto tra ingenza dell’intervento e risultati 
ottenuti al fine di ottenere il miglior compromesso tra spesa e benefici senza andare 
a stravolgere le rigidezze del fabbricato ma anzi, cercando di omogeneizzarle 
rimediando ad interventi passati (come ampliamento delle aperture al piano terra) 
che hanno portato a scompensi strutturali tra i vari livelli. 
Per prima cosa l’intervento è stato applicato nel modello sui maschi 
prececdentemente non verificati per carichi gravitazionali e da vento. 
 
Il risultato in analisi push-over non ha però fornito dei risultati soddisfacenti in 
merito a questo intervento mirato; inoltre intervenire localmente aumentando le 
rigidezza di una porzione di fabbricato non è sicuramente una buona metodologia di 
intervento in quanto è auspicabile effettuare interventi che non creino scompensi di 
rigidezze deleteri in caso di azione sismica. L’intervento su questi elementi è in ogni 
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caso da mantenere viste le carenze che hanno evidenziato anche solo dal punto di 
vista statico. 
 
L’intervento è stato quindi omogeneizzato al piano terra dove sono stati rinforzati 
anche i  maschi indeboliti dalle grandi aperture sul lato strada dell’edificio e quelli 
sul retro. Il rinforzo così strutturato ha portato ad un incremento di resistenza 
globale dell’edificio. Confrontando le curve di push-over prima degli interventi e 
dopo gli interventi al piano terra si nota come rispetto al modello non consolidato la 
plasticizzazione dei primi maschi avvenga per un taglio alla base superiore.  
 
Curva di capacità in direzione +x  prima degli interventi 
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Curva di capacità in direzione +x dopo interventi al piano terra 
La curva perde la sua linearità per un taglio alla base di circa 100 kN superiore, 
questo significa che le prime plasticizzazioni avvengono per un taglio alla base 
maggiore. È evidente anche l’aumento del taglio ultimo. 
 
La situazione di intervento, nonostante presenti miglioramenti rispetto allo stato 
attuale, presenta sempre delle carenze nei maschi al piano superiore. L’intervento 
sarà quindi esteso anche ad alcuni maschi del primo piano. 
Le facciate sono state rinforzate sia a piano terra che a piano primo, al piano terra 
inoltre sono stati rinforzati i due maschi di spina ortogonali alla direzione lunga del 
fabbricato, maschi che al piano superiore hanno continuità da parete a parete. Il 
piccolo maschio al piano terra evidenziato nel rilievo è stato oggetto sia di 
intervento che di aumento di sezione. 
Di seguito sono riportate le piante delle murature sulle quali è stato effettuato 
l’intervento: 
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Individuazione dei maschi oggetto di intervento 
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6.1.1 RISULTATI ANALISI STATICA NON LINEARE DELLO STATO MODIFICATO 
La struttura, con le modifiche descritte, è stata sottoposta all’analisi statica non 
lineare ed ha ottenuto ottimi risultati. 
Si riportano i risultati dell’analisi statica non lineare:  
 
 
I risultati dell’analisi sono espressi in funzione delle distribuzioni di forze (B ed E) e 
della direzione del sisma (+X,-X,+Y,-Y). Il valore sintetico di riferimento è l’indicatore 
di rischio che consiste nel rapporto tra la Domanda e la Capacità. Per tutti gli stati 
limite di riferimento (in questo caso SLV ed SLD) può essere espresso sia in termini 
di PGA che di TR. Come si vede i due valori non sono uguali data la non linearità del 
legame tra PGA e TR, ma in ogni caso sono contemporaneamente maggiori o minori 
di 1.  
La struttura modificata risulta essere verificata per ogni direzione e distribuzione di 
forze. 
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6.2 CONFRONTO STATO MODIFICATO CON LO STATO ATTUALE 
Il capitolo 8.3. della normativa NTC 08 afferma che “La valutazione della sicurezza e 
la progettazione degli interventi sulle costruzioni esistenti potranno essere eseguiti 
con riferimento ai soli SLU”. Per l’intervento in questione, quindi un miglioramento 
sismico dell’edificio, il progettista è tenuto a determinare il livello di sicurezza prima 
e dopo l’intervento. 
Analizziamo di seguito l’interessante confronto tra lo stato attuale, 
precedentemente sviscerato, con il modello strutturale oggetto di intervento. 
Vediamo prima di tutto il grafico relativo all’analisi push-over: 
 
Curva di capacità in direzione +x prima degli interventi 
 
Curva di capacità in direzione +x dopo gli interventi a piano terra e piano primo 
La curva presenta un tratto elastico più ripido e perde la sua linearità per un taglio 
alla base nettamente superiore, 1100 kN rispetto agli 850 kN precedenti 
all’intervento. Anche il taglio al collasso è incrementato, questo conferma che 
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l’intervento è stato eseguito sugli elementi che presentavano una maggiore 
debolezza. 
Si riportano, sempre per confronto, le tabelle relative ai risultati di output delle 
analisi statiche non lineari prima e dopo gli interventi. 
 
Tabella risultati analisi push-over prima degli interventi 
 
 
Tabella risultati analisi push-over dopo gli interventi 
 
Complessivamente attraverso il report del programma di calcolo possiamo riportare 
i risultati relativi al miglioramento complessivo dell’edificio. 
L'edificio risulta migliorato qualora il valore dell'indicatore di rischio allo Stato dopo 
l'intervento sia maggiore rispetto allo Stato prima dell'intervento. 
Rispetto allo stato attuale grazie agli interventi di miglioramento si è raggiunto un 
aumento del fattore di struttura che è fornito dall’analisi statica non lineare: 
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Fattore di struttura stato attuale: q = 1.905 
Fattore di struttura dopo interventi q = 2.025 
 
Indicatori di rischio, rapporto fra capacità e domanda: 
 
L’indicatore di rischio, consistente nel rapporto tra capacità e domanda, costituisce 
il risultato in sintesi dell’analisi sismica dell’edificio. Può essere espresso sia in 
termini di PGA che di TR; i due valori non sono uguali data la non linearità del 
legame tra PGA e TR ma in ogni caso sono contemporaneamente maggiori o minori 
di 1. Per gli indicatori di rischio in termini di TR la regione Toscana nelle “Istruzioni 
tecniche per edifici pubblici strategici e rilevanti” richiede l’elevamento a potenza al 
coefficiente a=0.41 al fine di ottenere una scala analoga a quella degli indicatori in 
PGA. Il risultato coincide con il minimo indicatore di rischio tra tutte le verifiche 
eseguite per lo stato limite considerato, nel caso di edificio esistente ci riferiamo ad 
SLV. 
Per un edificio esistente sottoposto a miglioramento, l’indicatore di rischio allo 
stato dopo l’intervento deve essere maggiore del corrispondente valore allo stato 
prima dell’intervento. L’indicatore dopo l’intervento può essere minore di 1 ma è 
comunque necessario che sia maggiore dell’indicatore di rischio prima 
dell’intervento. 
 
Prima dell'intervento: 
 
- in termini di PGA 
- αV =  0.887 = (PGACLV / PGADLV) 
 
 
- in termini di TR: (TRC / TRD)
a 
- αV  =  (TRCLV / TRDLV) =  0.764           [con a = 1] 
- αV  = (TRCLV / TRDLV)
0.41    =  0.896     [con a = 0.41] 
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Dopo l'intervento: 
 
- in termini di PGA 
- αV =  1.036 = (PGACLV / PGADLV) 
 
 
- in termini di TR: (TRC / TRD)
a 
- αV  =  (TRCLV / TRDLV)  =  1.084           [con a = 1] 
- αV  = (TRCLV / TRDLV)
0.41    =  1.034     [con a = 0.41] 
 
 
Entità del Miglioramento Sismico :  
 
L’entità del miglioramento sismico è espressa come percentuale ed è il rapporto tra 
l’indicatore di rischio dopo l’intervento e quello prima dell’intervento. E’ espressa 
anche come variazione (differenza tra l’indicatore allo stato di progetto e 
l’indicatore allo stato attuale). Il miglioramento sismico richiede che il rapporto tra 
l’indicatore di rischio allo stato di progetto e quello allo stato attuale sia >1. 
 
 
- in termini di PGA: 
Stato Limite        (αO dopo /αO prima)    (αO dopo - αO prima) 
SLV                         1.168                       0.149 
 
 
- in termini di TR 
Stato Limite        (αO dopo /αO prima)    (αO dopo - αO prima) 
SLV                         1.419                       0.320 
 
 
Capacità della struttura in termini di Vita Nominale: 
 
La capacità della struttura in termini di vita nominale (VNC) si identifica con la vita 
nominale che è possibile assegnare alla struttura, in conseguenza del periodo di 
ritorno sostenibile TRCLV, mantenendo nel corrispondente periodo di riferimento 
VRC=VN∙CU la probabilità di superamento PVR definita in input per lo stato limite 
ultimo SLV. 
 
Primadell'intervento: 
Coefficiente d'uso della costruzione (§2.4.2, 2.4.3) CU: 1 
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Dati in input (domanda): Vita Nominale VN (§2.4.1): 50 anni - Vita di Riferimento 
(§2.4.3) VR = VR * CU: 50 anni  
PVR per SLV (definita in input): 10 % 
Dai risultati dell'analisi: capacità in termini di periodo di ritorno TRCLV = 363 anni 
Dalla relazione: TR = -VR / ln(1-PVR), ponendo TR=TRCLV e assumendo PVR per SLV 
definita in input, seguono la capacità della struttura in termini di Vita di Riferimento 
(VRC) e quindi di Vita Nominale (VNC): 
VRC = 38.2 anni, VNC = 38.2 anni 
 
Dopo l'intervento: 
Coefficiente d'uso della costruzione (§2.4.2, 2.4.3) CU: 1 
Dati in input (domanda): Vita Nominale VN (§2.4.1): 50 anni - Vita di Riferimento 
(§2.4.3) VR = VR * CU: 50 anni  
PVR per SLV (definita in input): 10 % 
Dai risultati dell'analisi: capacità in termini di periodo di ritorno TRCLV = 515 anni 
Dalla relazione: TR = -VR / ln(1-PVR), ponendo TR=TRCLV e assumendo PVR per SLV 
definita in input, seguono la capacità della struttura in termini di Vita di Riferimento 
(VRC) e quindi di Vita Nominale (VNC): 
VRC = 54.3 anni, VNC = 54.3 anni 
 
6.3 COSTO DELL’INTERVENTO 
Intervento sui maschi murari con rete in fibra di basalto e calce idraulica naturale 
Kerakoll: 
Il costo unitario dell’intervento è pari a 126.60 euro/mq 
Piano terra: 
La somma della superficie dei maschi murari al piano terra oggetto di intervento 
risulta essere pari a 74 mq. 
Il costo dell’intervento è quindi 74 ∙ 126.60 = 9368 euro 
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Piano primo: 
La somma della superficie dei maschi murari al piano primo oggetto di intervento 
risulta essere pari a 68 mq. 
Il costo dell’intervento è quindi 68 ∙ 126.60 = 8609 euro 
Totale intervento ai maschi murari: 9368 + 8609 = 17980 euro. 
 
Intervento sui solai con connettori Tecnaria: 
L’intervento con connettori è esteso ai solai del piano primo e piano secondo per un 
totale di 314.5 mq. 
Le operazioni da contabilizzare per eseguire l’intervento sono le seguenti: 
1) Puntellatura delle travi e dei laterizi del solaio 
2) Fornitura e posa in opera di riempimento di materiale leggero tipo 
polistirolo per la porzione di solaio realizzata con voltine 
3) Fornitura e posa in opera di connettori tipo Tecnaria CTF 12/40 
4) Fornitura e posa in opera di rete elettrosaldata di diametro 8 mm e maglia 
20X20. 
5) Fornitura e posa in opera di calcestruzzo C25/30 per la realizzazione della 
soletta collaborante dello spessore di 5 cm. 
Costo intervento al mq: 85.63 euro 
Costo totale : 85.63 ∙ 314.5 = 26930 euro 
I prezzi sono stati ricavati dal bollettino degli ingegneri e dal catalogo Tecnaria. 
Realizzazione dei cordoli perimetrali interni alle murature esistenti: 
L’intervento è esteso alla porzione di solaio a contatto con le murature perimetrali 
portanti a piano primo e secondo. Complessivamente si considerano 220 m. 
Le operazioni da contabilizzare per eseguire l’intervento sono le seguenti: 
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1) Demolizione del laterizio del solaio per una larghezza di 30 cm 
2) Realizzazione di due fori nell’anima di ciascun profilo metallico per 
permettere il passaggio dell’armatura inferiore del cordolo 
3) Fornitura e posa in opera dell’armatura del cordolo costituita da 4φ16 e 
fornutura e posa in opera di conglomerato cementizio C25/30 peruna 
sezione di 25X30 cm. 
Costo intervento al metro: 72 euro 
Costo totale: 15840 euro 
 
Il costo totale degli interventi di miglioramento eseguiti è di: 
17980+26930+15840 = 60750 euro 
L’edificio, come precedentemente illustrato, ha una dimensione in pianta di 160 mq 
per piano, quindi un totale di 480 mq. 
Costo dell’intervento di miglioramento al mq: 
60750/480 = 126.50 euro/mq 
 
Tabella riassuntiva costi:  
INTERVENTO COSTO UNITARIO DIMENSIONI 
INTERVENTO 
COSTO 
COMPLESSIVO 
Rinforzo maschi 
murari 
126.60 euro/mq 142 mq 17980 euro 
Rinforzo solaio con 
connettori 
85.63 euro/mq 314.5 mq 26930 euro 
Realizzazione 
cordoli perimetrali 
72 euro/m 220 m 15840 euro 
Costo totale interventi: 60750 euro 
Costo totale interventi al mq: 126.50 euro/mq 
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CONCLUSIONI: 
Il presente lavoro di tesi ha voluto sottolineare quelli che sono gli aspetti principali 
legati alle carenze degli edifici esistenti in muratura, tipologia costruttiva che è 
prevalentemente presente nel nostro paese. I dolorosi eventi sismici passati, 
compreso l’ultimo tragico terremoto del Centro Italia avvenuto il 24 agosto 2016, 
proprio mentre ero intento a scrivere questa tesi, hanno, o quantomeno 
dovrebbero, aver evidenziato l’importanza che ha la messa in sicurezza preventiva 
degli edifici in muratura, rimasti oggi i più vulnerabili al sisma in quanto costruiti in 
modo empirico in tempi passati, senza un’adeguata normativa ed un approfondito 
studio sugli effetti delle azioni orizzontali. Dopo aver richiamato quelli che sono i 
principali meccanismi e funzionamenti dei fabbricati costruiti senza criteri 
antisismici, particolare spazio è stato riservato a quello che è l’approccio ad una 
modellazione corretta, controllando in itinere la bontà dei risultati forniti dal 
programma di calcolo e rivolgendo l’interesse a come il metodo di modellazione 
riesca a restituire in modo realistico il comportamento di un edificio in muratura. 
Rispetto alla modellazione agli elementi finiti di un edificio intelaiato, dove il telaio 
viene riprodotto direttamente dal software con elementi trave e colonna 
corrispondenti in modo intuitivo a quelli reali, in un edificio in muratura la 
comprensione e la padronanza del modello richiedono maggiore sforzo e sensibilità 
da parte del progettista. La necessità di superare le carenze strutturali, con le quali 
era stato concepito il fabbricato e l’utilizzo di solide basi scientifiche hanno 
indirizzato l’intervento su una metodologia di intervento efficace. In particolare è 
stata posta attenzione a quelle che sono le principali debolezze di un edificio ad 
impalcati non rigidi e privo di ammorsamenti tra le murature proponendo una 
soluzione idonea ma non invasiva. L’intervento “di minima” proposto è stato 
studiato in particolare per ottenere un buon risultato in termini di miglioramento 
sismico a fronte di una spesa relativamente modesta. In particolare sono stati 
evidenziati gli svantaggi della tecnica del betoncino ed intonaco armato, spesso 
utilizzato in questo tipo di interventi, a favore della più moderna rete in materiale 
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composito e malta idraulica naturale. Sul fronte prestazionale, economico e invasivo 
i dati sperimentali raccolti hanno mostrato la totale inferiorità della classica tecnica 
del betoncino armato. In definitiva, a fronte di una spesa di circa 126 euro al metro 
quadro, è stato mostrato come sia possibile ottenere la messa in sicurezza di un 
edificio in muratura di caratteristiche vulnerabili alle azioni di un eventuale sisma. 
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